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Presentacion

Con la Jornada sobre «Actuaciones geotécnicas en obras portuarias» continuamos la serie de sesiones técnicas
que la Sociedad Esparnola de Mecanica del Suelo e Ingenieria Geotécnica (SEMSIG) y la Asociacién de Empresas
de la Tecnologia del Suelo y Subsuelo (AETESS) iniciamos en 2001 y en las que hemos desarrollado los temas
de Pilotes para la edificacion, Muros-pantalla en ambito urbano, Micropilotes, Mejora del terreno mediante inyec-
ciones y «jet-grouting», Anclajes, Técnicas de mejora del terreno, Actuaciones y rehabilitacion en construcciones
histéricas y singulares, Pilotes de gran diametro, Actuaciones geotécnicas para la proteccion y refuerzo de
taludes y, por Ultimo, este dedicado a las Actuaciones geotécnicas en obras portuarias.

En este tiempo, mas de 4.000 profesionales han participado de este proyecto conjunto que llega a su 102 etapa
conservando su espiritu inicial de crear un foro de discusion donde reunir a los profesionales de la ingenieria del
terreno interesados en poner en comun, actualizar y discutir las diferentes técnicas que se utilizan en las obras
civiles y la edificacion.

La acogida de nuestra iniciativa en estos afos ha superado nuestras expectativas, por lo que es obligado
agradecer a asistentes, ponentes y promotores su indispensable colaboracion en estas Jornadas técnicas y
animarles a estar con nosotros en futuras convocatorias.

Con nuestro agradecimiento...

Madrid, 4 de marzo de 2010.

César Sagaseta Millan José Maria Echave Rasines
PRESIDENTE DE SEMSIG PRESIDENTE DE AETESS




Introduccion

La presente publicacion constituye la Memoria de la 102 Sesién SEMSIG-AETESS sobre «Actuaciones geotécnicas
en obras portuarias», que tuvo lugar el 4 de marzo de 2010 en el Colegio de Ingenieros e Caminos, Canales
y Puertos de Madrid, inaugurada por D. Fernando Gonzalez Laxe, Presidente del Ente Publico Puertos del
Estado.

En la primera parte se reunen las ponencias dedicadas a «Disefio» a través de las intervenciones de D. Antonio
Soriano Pefa, de la Universidad Politécnica de Madrid, y D. Eduardo Alonso Pérez de Agreda, de la Universidad
Politécnica de Catalufia, con los temas de Trabajos geotécnicos portuarios y Rotura de cajones bajo accion
del oleaje, respectivamente. La Mesa estuvo presidida por César Sagaseta Millan, Presidente de la SEMSIG.

En la segunda parte se abordan los temas relacionados con «Ejecucion y Control» de obras por medio de cinco
presentaciones a cargo de los equipos técnicos de las empresas integrantes de AETESS. Por orden, D. Oscar
Rivas Marcos (GRUPO TERRATEST), sobre Ejecucion de muros-pantalla en ambito portuario; D. Gerardo Marote
Ramos (TERRABAUER), sobre Pilotaje de la nueva rampa ro-ro del puerto de Santander; Miguel Angel de Juan
Garcia(GRUPORODIO-KRONSA), sobre Remodelacionde ladarsenade Puerto Norte (nuevo muelle enSanJuan
de la Arena, Asturias) con pilotes prefabricados; D. Carlos Mora Rey Garcia (KELLERTERRA), sobre Tratamiento
de mejora en el puerto de Huelva, y por ultimo, D. Alejandro Segundo (GEOCISA), con la ponencia de Columnas de
grava en puertos y desde pontona. La Mesa estuvo presidida por D. Rafael Casado Ortega (SITE).

D. José Maria Echave Rasines, Presidente de AETESS, fue el encargado de clausurar esta 102 Sesién, en la que,
de forma excepcional, se acogi6 la ceremonia de entrega de las Placas de Honor de la SEMSIG a D. Arturo
Canalda Contreras (1) y D. Vicente Cuéllar Mirasol en un breve acto presidido por D. Mariano Navas, Director
general de CEDEX.
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Trabajos geotécnicos portuarios

Antonio SORIANO PENA
UNIVERSIDAD POLITECNICA DE MADRID

Introduccion

Hoy no parece discutible el gran valor de la iniciativa de Puertos del Estado cuando decidié lanzar el programa ROM.
La serie de «<Recomendaciones» editadas hasta hoy han sido el faro que ha guiado el proyecto de las obras maritimas
y portuarias modernas. La buena practica de la ingenieria portuaria queda bien reflejada en los documentos ROM que
vienen editandose desde 1990.

La primera recomendacién editada (ROM 02.90) ya dedicaba buena parte de su contenido al tema del empuje sobre los
muros; pero fue la ROM 05.94 la que se dedico plenamente al tema de la geotecnia. Y, por las reacciones de los técnicos
que la usaron, parece que el texto es un buen reflejo de lo que debe ser la practica y, ademas, resulta de facil manejo.

Con el paso de los afios se vio necesario revisar el texto de las recomendaciones geotécnicas para poder incluir en
su filosofia los conceptos probabilisticos, bien extendidos en el campo del clima maritimo, pero que aun no son
practica comun en la geotecnia convencional. Y se edité la nueva version ROM 05.05, que ha sido mas complicada
de entender y de aceptacién menos unanime.

Es posible que once afios después de la primera revision se reedite este documento con las sefias ROM 05.16. Si asi
se pretendiese, existen elementos nuevos, recientes, posteriores a la dltima revisioén, que habrian de considerarse
para actualizar los procedimientos que hoy se indican en la versién vigente. De esto quiere tratar este escrito. Se
pretende sefialar una serie de aspectos en los que seria necesario actualizar la ROM 0.5.

. Cimentaciones superficiales

Después de redactar la ROM 05.05 se han producido en Espafna varias roturas de cimentaciones superficiales de
muelles de gravedad cuyo andlisis puede aportar nuevas ideas para incluir en la ROM 0.5.

La posicion privilegiada de Puertos del Estado permite recabar datos de las roturas que han ocurrido y que, dios no
lo quiera, puedan ocurrir en el futuro. El andlisis de esa informacién interesantisima es probablemente el mejor
procedimiento para avanzar en el conocimiento.

En el analisis de tres roturas recientes, en las que el autor de estas lineas ha podido colaborar entrando con detalle
suficiente, se han observado algunos hechos de interés que se resumen en lo que sigue.

En una de las roturas (Fig. 1) se produjo el hundimiento de un muro de contencién de un muelle que se habia
colocado sobre una banqueta de escollera. El proyecto original consistia en un cajén relleno de material granular,
pero durante la construccion se decidié construir un muro en L «equivalente». El fallo ocurrié poco antes de
llegarse al final de la construccion.

Figura 1. ROTURA DE UN MURO DE MUELLE DURANTE LA CONSTRUCCION
(Izda.: Cajon cerrado, original. Dcha.: Muro en L equivalente, modificado).

En otra de las roturas (Fig. 2) se produjo un deslizamiento por la base de la banqueta de apoyo al precargar un muelle
ya construido. La banqueta deberia haberse apoyado en unas gravas que naturalmente estaban cubiertas por unos
suelos menos resistentes que deberian haber sido dragados completamente. La falta de dragado —que no llegé a eliminar
del todo los suelos cuya presencia se queria evitar— y la excesiva precarga que se llegé a alcanzar motivaron esta rotura.
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Figura 2. ROTURA DE UN MURO DE MUELLE DURANTE LA PRECARGA.

En la tercera rotura que se indica (Fig. 3), el relleno de trasdés, previsto con un relleno hidraulico (arenas cerca
del muelle) que después de alcanzar el nivel del mar seria completado con un relleno terrestre, precargandolo y
acelerando la consolidacién con drenes verticales (Fig. 3A), fue realmente construido con un relleno hidraulico
que alcanzoé cotas superiores al nivel del mar. Para ello fue necesario construir una mota impermeabilizada sobre el
propio muro. La rotura del muelle ocurrié antes de alcanzar las cotas que se pretendian.

Esquema de empujes horizontales

—= AE

Figura 3A. MUELLE CON PRECARGA Y DRENES (Proyecto original).

Figura 3B. ROTURA DEL MURO DURANTE EL RELLENO HIDRAULICO.

El estudio de estas roturas podria y deberia completarse con otras experiencias y aportarlos al comité que Puertos del Es-
tado constituya para actualizar la ROM 05. De momento, muy preliminarmente, cabe avanzar las conclusiones siguientes:

16

El famoso angulo «8» de la inclinacion de los empujes de tierra es un factor muy importante. Las limitaciones que
se recomiendan en la ROM 05.05 deben afianzarse ain més. Ademas, convendria considerar limitaciones aiin mas
fuertes que las actuales, pues en el modo de fallo de hundimiento el valor de «&» puede llegar a anularse.

Los proyectos no deben modificarse, ni siquiera en los procedimientos constructivos empleados, sin una revision
0 supervisién semejantes a las que corresponden a los proyectos originales.

Los procedimientos de analisis recomendados en la ROM, e incluso los valores de los parametros geotécnicos
a usar en los estudios previos, de modo tentativo, para estimar las resistencias de los distintos tipos de relleno,
siguen siendo acordes con lo observado en estas roturas. Pero se debe reforzar la recomendacion de ensayar los
materiales de relleno que se hayan de usar en los trasdosados de los muelles.

Los angulos de rozamiento de la base de los cajones de hormigén sobre las banquetas granulares y los angulos
de rozamiento de dichas banquetas son factores bien considerados en la ROM 05. Los datos obtenidos analizando
estas roturas no contradicen dicho texto.

Las foérmulas de calculo que propone la ROM 05 son acordes con las roturas analizadas. No es necesario modi-
ficarlas. Unicamente seria posible mejorarlas para poder extender su explicacién a casos menos simples que los
que ahora pueden cubrir.




TRABAJOS GEOTECNICOS PORTUARIOS

2. Cimentaciones profundas

Después la ultima edicién de la ROM 05 han venido surgiendo hechos que motivan una reflexién sobre la conveniencia
de reconsiderar algunos aspectos. Entre otros, los siguientes:

« Ampliar las recomendaciones en el proceso de evaluacion de las cargas de hundimiento basado en los métodos
mas modernos de ensayo in situ, principalmente ensayos presiométricos y ensayos CPTU.

» Modificar las recomendaciones (puede que simplificandolas) para evaluar la resistencia de pilotes en roca.

« Simplificar el proceso de evaluacién de esfuerzos de flexion en los pilotes de las cimentaciones profundas sometidas
a empujes horizontales.

Estos aspectos, y otros que no se citan pero que sin duda existen, no han sido bien considerados por los usuarios

de la ROM 05, y conviene que ésta se ajuste a la buena practica que sin duda va siendo marcada por los ingenieros
geotécnicos.

Pero el énfasis mayor debe hacerse en la obtencion de datos de obra. Nunca se aprenderd mas si no se hacen
ensayos de cimentaciones profundas. Sélo podremos aprender sobre el agotamiento de los pilotes si en las obras
se realizan ensayos de carga adecuados. En esto Espafa tiene un considerable retraso respecto a otros paises
desarrollados.

El ensayo de carga sobre los pilotes sera en el préximo futuro obligatorio (Eurocédigos) y ain no hemos comen-

zado a practicarlos en nuestras obras. La filosofia del ensayo de carga debe resaltarse aun mas en el programa
ROM.

Una forma sencilla de ensayar un pilote frente a hundimiento consiste en la «carga interna» (Fig. 4).

Figura 4. ESQUEMA DE LA TRANSMISION DE ESFUERZOS EN UNA CIMENTACION PROFUNDA
EN SERVICIO Y EN UNA PRUEBA DE CARGA INTERNA.

La situacién pasiva de administraciones y constructores frente a la realizacion de este tipo de ensayos sobre pilotes
grandes se pudo vencer por primera vez en Espafa hace poco. Y el resultado obtenido (Fig. 5) fue lo suficientemente
ilustrativo para ganar confianza en las hipétesis de proyecto.

PILOTE
¢=2m , L=632m
I. o
=1lcm
- P
2 lcm
S -
.,
! Prnax= 1.600 t

Figura 5. ESQUEMA DEL RESULTADO DEL PRIMER ENSAYO DE PRUEBA
DE CARGA INTERNA HECHO EN ESPANA.
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CARGA,N L [\ N\/

I o -, Ry
ASIENTO, 5 [~~~/ ~ /7
Figura 6. ESQUEMA DEL ENSAYO DE CARGA~CI'CLICA
RECIENTEMENTE REALIZADO EN ESPANA.

Los ensayos de carga vertical ciclica, sobre pilotes que después hayan de soportar acciones de este tipo, son
también interesantes, y también que sefalar que por primera vez en Espafa se ha practicado un ensayo de este
tipo (Fig. 6).

3. El empuje de tierras. El efecto silo

Agentes externos a la geotecnia se extrafian de que sigamos usando como referencia basica las formulas de
Coulomb, tan antiguas, para calcular los empujes activos. Pero poco se puede avanzar en esta solucién analitica
magistral.

Se puede avanzar, sin embargo, en los valores de los dos angulos clave que condicionan el resultado. El &ngulo de
rozamiento interno ¢ y el angulo de desviacion del empuje respecto a la normal al plano de empuje, que usualmente
denominamos &.

La ROM debe resaltar mas (ya se ha dicho) y describir con mas detalle el proceso de eleccién del &ngulo 8, y también
ampliar o reforzar la descripcién de los argumentos que conducen a la necesidad de determinar el valor de ¢ en cada
caso, en cada obra, mediante ensayos oportunos.

Aunque no es necesario cambiar conceptualmente la ROM en cuanto a los empujes, y aunque los valores de 3y ¢,
a falta de otra informacion, se apuntan en ella como valores orientativos, si que conviene reconsiderar un aspecto
sobre el que hasta ahora existia poca experiencia.

Recientemente las paredes de un cajén de hormigén armado han colapsado cuando sus celdas estaban siendo
rellenadas (Fig. 7) con los productos del dragado de un préstamo de arenas. Esto ocurrié en un cajon de un muelle
en construccion y se repitié en un segundo cajon de la misma obra. Los detalles de esta rotura deben ser investigados
a fondo, hasta donde sea posible.

Figura 7. POSIBLE ROTURA DURANTE EL LLENADO DE CELDAS.

El calculo de los esfuerzos en las paredes externas y en los tabiques internos del cajon (Fig. 8) debe explicarse
mejor, en el futuro y donde corresponda dentro del programa ROM, para que una situacién como la ya ocurrida
pueda evitarse. Y en ello tiene que ver la geotecnia. Pero la ROM 05.05 ayuda poco en la versién actual.

Las recomendaciones actuales indican que es conveniente el uso de la teoria del efecto silo para calcular el empuje
de las tierras que rellenan las celdas contra sus paredes. Sin embargo, esta recomendaciéon se queda corta.
No cabe duda de que dicha teoria (Fig. 9) es usada en los célculos de los problemas asociados a los silos. Pero
si en estos elementos se tiene gran experiencia practica y en las recomendaciones especificas de proyecto de silos
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se indican los coeficientes que deben usarse para realizar los célculos no es asi, no ocurre lo mismo en el ambito
de los cajones maritimos y portuarios donde la experiencia basada en la observacién es mas escasa.

La teoria es sencilla y su uso sélo requiere la caracterizacién del suelo de relleno con dos numeros: el ya varias
veces mencionado angulo «3» y el coeficiente de empuje al reposo K,. Aparte ha de conocerse la densidad; pero
sobre ese dato suele existir mas informacion.

PARED EXTERNA

TRACCION N
FLEXION Y T -—6 ?
CORTANTE

e <— ESFUERZOS DE FLEXION
lh oe
TABIQUES
INTERIORES =y
M

Figura 8. ESFUERZOS EN LAS PAREDES DEL CAJON.

e
A = Area de la celda = by = 1
=, e
———— P K.tgs
P = Perimetro de la celda o g
q = sobrecarga -—
ol —— ']
J
7z |

e=Ks |72, 1—exp{—2£] +qexp[—ziJ

o] L=}

Figura9. EFECTO SILO. CALCULO DEL EMPUJE.

Puede verse que la mayor incertidumbre en estos calculos estriba en el valor de tg 8, pues el empuje asintético que
suele encontrarse en las zonas profundas de las celdas es préximo a emey:

A r
max_P'th

que es independiente de K,.

Para ilustrar como se produce el efecto silo durante el llenado de una celda se puede realizar un ensayo con un
modelo numérico (Fig. 10) y comprobar que tal modelo reproduce con bastante fidelidad la teoria recomendada
en la ROM.

En figura 11 se indica la forma en que paulatinamente, a medida que se rellena la celda, se van desarrollando los
empujes sobre las paredes a distintas alturas sobre el fondo.
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Figura 10. EMPUJES HORIZONTALES EN UN MODELO NUMERICO (t/m?).

Figura 11. CRECIMIENTO DE LOS EMPUJES SOBRE LA PARED
A MEDIDA QUE SE LLENA LA CELDA A DISTINTOS NIVELES.

NoTA: El significado de AVE SXX (11,i) debe interpretarse como empuje en la pared, en t/m?, a la altura sobre el
fondoh=(i—1)/2m.
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Figura 12. EMPUJES HORIZONTALES PARA DISTINTOS VALORES DE p =tg 3.

Puede verse con este modelo (o con la propia teoria del efecto silo que reproduce casi exactamente el modelo) que
la ley de empujes sobre la pared en funcion de la profundidad, tal como se recoge en figura 12, cambia notablemente
al modificarse el valor de tg & (denominado p en dicha figura).

No obstante, la sensibilidad es diferente dependiendo del tamafo del cajén (puntal). Si se supone que el tamafio
de celda es el mismo, se puede ver que un cajon pequefo (por ejemplo, H = 10 m, como se indica en la figura 13)
tendria un empuje muy similar al de otro de H = 20 m cuando se utiliza el valor estandar de proyecto en el que &
se supone igual a 22,5°. Pero si el valor de ¢ fuese menor, el efecto del tamafio del cajon influiria mas en el empuje.
Un cajon pequefio podria soportar un error importante en el &ngulo 8, mientras que un cajon grande podria no soportarlo.
El desconocimiento del angulo «&» afecta en mayor medida a los grandes cajones.

La calidad del material de relleno es el parametro clave para estimar los empujes y la ROM 05.05 reconoce este
hecho y recomienda (apartado 3.7.9.4) que se use normalmente el valor 8 = 0,75 ¢ para rellenos granulares. Y como
parametro K,, también para rellenos granulares, se recomienda K, = 0,5. Pero no se indica el dato clave: el angulo de
rozamiento interno del relleno, o.

La ROM 05.05, por otro lado (tabla 4.9.8), indica valores tipicos del angulo ¢ de rellenos sumergidos recién vertidos:

— Arenas limpias .......ccceceenieiiiieiie e ¢ = 30°
— Arenas sucias (< 10 % finos) .........cccceen. o =20°

Figura 13. EFECTO DE LA VARIACION DE tg § EN EL EMPUJE CERCA DEL FONDO DE UN CAJON DE ALTURA H
(Calculo con el modelo numeérico de la figura 10).

21



JORNADAS TECNICAS SEMSIG-AETESS: ACTUACIONES GEOTECNICAS EN OBRAS PORTUARIAS

Con esta informacién es muy frecuente, para los rellenos de las celdas con materiales granulares, que se suponga
d = 22,5 Pero si las arenas llegasen a tener un 10 % de finos, entonces el valor de este parametro pasaria a ser
de 15°.

Las consecuencias derivadas de este hecho (suciedad de las arenas) conduciria a una variacién de la presion
de calculo del orden del 30 % mayor en un cajon pequefo (H = 10 m) y del orden de 45 % en un cajon
mayor (H = 20 m).

Pero, ademas del desconocimiento de «§», existen otros factores que producen incertidumbre en el calculo
del empuje y que se refieren a la velocidad del proceso de llenado y a los efectos dinamicos que también pueden
producirse.

El desconocimiento importante que existe hoy sobre el angulo «&» que debe usarse en el calculo de los empujes en
las paredes de las celdas puede que quede algo paliado cuando se analice, si asi fuera el caso, el valor que debid
operar en el caso de los cajones que recientemente se rompieron. Y con esa informacion el programa ROM podria dar
recomendaciones mas precisas.

También podrian investigarse los efectos de la velocidad de llenado y el efecto del sobre empuje dinamico de los
chorros de las dragas.

Todo ello constituye un problema transcendente de primer orden, sobre el que conviene aportar en la ROM
mayores elementos que los que hoy, de forma escasa, se indican en los documentos de ese programa de
recomendaciones.

4. Tratamientos del terreno. Columnas de grava

Dentro de las técnicas de tratamiento del terreno, la mas adecuada para consolidar los rellenos portuarios es, en
muchas ocasiones, la precarga, ayudando al drenaje mediante el uso de drenes prefabricados.

Existe en Espafa una practica bien establecida que se describe sucintamente en la ROM 05. Pero también existe
un aspecto que no queda bien explicado y que se refiere a la interpretacion de los datos de la observacién de las
precargas.

En ocasiones, para tratamientos del terreno de gran amplitud donde se intenta no sélo consolidar un relleno reciente, sino
también el terreno natural, puede existir cierta ambigledad en la interpretacion.

En tales circunstancias, cuando existen dos, o varios, terrenos de caracteristicas muy diferentes se recurre a observar
no soélo el asiento que se produce en la superficie que se precarga sino también a medir el asiento a diferentes
profundidades dentro del terreno (Fig. 14).

1
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I ' | | | ] | ‘T ] ] I | | 1 I | I
i o RO (O 1 "N T Placas de Relleno
L 1wl ] T R TR | asiento
| (. [ ' I Y ) P 12 e fik= e 1
|
- 1
& o, | Terreno
i :
€ natural
| j: [ I ¢ Extensometros

Piezémetros
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R T PR R R rgri':apz

Figura 14. PRECARGA CON DRENES.
La informacién de asientos a distintas profundidades puede hacerse con «tubos de asiento» o bien, con mas precision,
mediante «extensémetros incrementales».

En ambos casos se puede obtener un esquema o diagrama de la variacion del acortamiento vertical unitario en
funcién de la profundidad en cada momento del proceso (Fig. 15).

La comparacién entre el acortamiento observado y el acortamiento esperado al final de la consolidacién (e_) permite
evaluar tanto el asiento ya producido como el asiento esperado. La diferencia sera el asiento pendiente.

22




TRABAJOS GEOTECNICOS PORTUARIOS

Acortamiento unitario
£

Asiento
pendiente

Profundidad, Z
|

Figura 15. CONTROL DE ACORTAMIENTOS UNITARIOS.

La definicién del asiento esperado no es facil de hacer y, en consecuencia, la estimacion del grado de consolidacion
puede ser muy poco precisa. Por eso, en estos casos, es conveniente disponer de la observacion adicional de las
presiones intersticiales a distintas profundidades (Fig. 16).

Las presiones intersticiales esperadas al final de la consolidacién (régimen hidrostatico o régimen estacionario
correspondiente) son de mas facil prediccion, y, por tanto, el «volumen» de presiones cuya disipacién queda
pendiente es mas facil de conseguir.

Presidn intersticial

Presiones pendientes
M de disipacion

Profundidad, Z

Figura 16. CONTROL DE PRESIONES INTERSTICIALES.

La ROM 05 del proximo futuro deberia incidir mas en la necesidad de la utilizacién de piezémetros en el control de
la evolucién de las precargas, particularmente en aquellos casos en los que los incrementos de presién intersticial
puedan jugar un papel importante en la estabilidad de las obras. De esto se sabe poco y por eso hay que recomendar
que se observe.

El tratamiento del terreno con columnas de grava para mejorar la resistencia del terreno esta siendo usado cada vez
con mas profusioén en las obras maritimas y portuarias

En estos dias se esta adquiriendo cada vez mas conocimiento, no sélo en las técnicas de ejecucién, sino también
de las ventajas que ofrece en la mejora de la rigidizacién del terreno y en el aumento de su resistencia. Pero pueden
existir efectos adversos transitorios que conviene investigar mas (Fig. 17).
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COLUMNA
DE GRAVA

X “~ Relleno
1
X Suelos
Ae naturales
u

Figura 17. GENERACION DE PRESIONES INTERSTICIALES
ALREDEDOR DE UNA COLUMNA DE GRAVA.

Durante la ejecucién de las columnas de grava se pueden generar en el terreno incrementos de presion intersticial
transitorios y adversos. Asi se ha medido en unas pruebas de ejecucién de columnas de grava en los rellenos del
Prat (Barcelona).

Se ha observado (Fig. 18) que a grandes distancias de la propia columna se generan incrementos de
presion intersticial que en parte se disipan rapidamente (en el entorno de la propia columna, pero que pueden
persistir lejos de ella).

Au |

R T

Figura 18. EVOLUCION DE PRESIONES INTERSTICIALES
EN EL ENTORNO DE UNA COLUMNA DE GRAVA.

-

La ROM 05 debe recoger estas experiencias y recomendar que, en aquellos casos en los que este efecto pueda
tener alguna repercusion, se estimen las posibles presiones generadas y se tengan en cuenta en los céalculos de
estabilidad de los elementos que pudieran quedar afectados.

La mejora que, a largo plazo, producen las columnas de grava queda reflejada en la ROM 05 mediante dos factores,
oy B, que miden la reduccion de asientos que se produce por usar columnas y la concentracién de tensiones en las
columnas, respectivamente. Esos factores estan ligados con la intensidad de tratamiento que se mide mediante

I
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Figura 19. PRUEBA DE CARGA SOBRE COLUMNAS DE GRAVA.
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Es posible medir, en las obras donde se construyen columnas de grava, cual es el valor que realmente se obtiene para
los parametros p y o.

Para conocer el primero es necesario controlar el proceso de ejecucion con detalle, garantizando asi el valor
del diametro de la columna a distintas profundidades. Y para obtener el valor de o es preciso realizar pruebas
de carga debidamente auscultadas que permitan conocer los asientos en zonas tratadas con columnas y en
zonas no tratadas (Fig. 20).

So

Figura 20. ASIENTO EN LA ZONA DE COLUMNAS (S;)
Y EN LA ZONA SIN COLUMNAS (Sy).

La relacion que existe entre p, oy B es compleja; depende de gran numero de factores. Dicha relacién no es bien
conocida, y por eso la ROM 05 sugiere que, a falta de datos concretos, se use una correlacion empirica entre p y o
y una correlacién teérica entre estos dos parametros y el factor  (Fig. 21).

1 3
EMPIRICA
b "
Reduccldn Concentracién
de de
asientos 0,5 2,5 tensiones
-5 o
" So (' A= pc
| TEGRICA
0 ; 2
D,i 0,2 0!3
L c MD?
Densidad del tratamiento, p= H
D = Didmetro de la columna A = Area del terreno asociado a una columna

Figura 21. CORRELACION ENTRE LOS PARAMETROS DEL TRATAMIENTO
CON COLUMNAS DE GRAVA (ROM 05).

El programa ROM debe avanzar en este aspecto y recoger las nuevas experiencias para mejorar la informacién que
ofrece y las correlaciones que se recomiendan.

5. Aspectos dindmicos y sismicos

La accién principal del mar sobre las estructuras de abrigo tiene caracter dinamico. Por ese motivo el aspecto
dinamico de las obras de abrigo cobra especial importancia

Aunque Espafa es un pais con una actividad sismica baja o moderada, el texto de la ROM, que trata de cubrir un
amplio dominio geografico, debe incluir también el efecto sismico tanto en las obras de abrigo como en todas las obras
portuarias. Sobre este aspecto, el futuro del programa ROM queda claramente abierto.

La evaluacién de resistencia dinamica de los cimientos de las obras de abrigo se hace hoy usando unas fuerzas
estaticas equivalentes. Los valores de los empujes sobre la estructura se obtienen mediante férmulas aceptadas en
la practica o bien mediante ensayos en modelo reducido.

En los cimientos de los diques de abrigo se generan tensiones de corte alternativo (Fig. 22).
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Figura 22. DIQUES DE ABRIGO SOBRE SUELOS BLANDOS TENSIONES DE CORTE
EN EL CIMIENTO DURANTE UN TEMPORAL.

La resistencia al corte de los suelos frente a cargas de corte puede estudiarse mediante ensayos estaticos conven-
cionales que, en ocasiones, indican un comportamiento fragil, tal como se indica en el esquema de la figura 23.

ENSAYQO DE CORTE SIMPLE ESTATICO

e
¢ T_ 1l O
E___

T
ROTURA FRAGIL

Gvo Uln
Figura 23. ESQUEMA DE ROTURA ESTATICA.

No obstante, en condiciones de carga ciclica el comportamiento puede ser muy diferente no sélo dependiendo
del tipo de suelo, sino también de la relacion que existe entre la amplitud de la tension de corte ciclica y la tension
de corte permanente.

La variacién de tensiones de corte durante un temporal de calculo es de esperar que presente una forma irregular,
como se intenta indicar en el esquema de la figura 24.

Estas leyes son de prediccion muy compleja, pero podria aproximarse mediante un nimero equivalente de ciclos de
amplitud constante

El problema que implica establecer dicha equivalencia esta aun lejos de poder resolverse en la practica habitual.
Hoy es frecuente suponer que las consecuencias de estos ciclos impulsivos serian equivalentes a un determinado
empuje permanente.

Esa es la hipétesis fundamental del calculo seudoestatico, que no deja de ser una aproximacién grosera que debe
abandonarse en cuanto se puede buscar una alternativa mas precisa.

To

Figura 24. ESQUEMA DE LA POSIBLE VARIACION DE LAS TENSIONES DE CORTE.

Buscando esa mejor solucién se pueden ensayar los suelos de los lugares donde hayan de apoyarse diques
de abrigo verticales mediante ensayos de corte simple dinamico como el que se sugiere en el esquema de la
figura 25.

De este modo se puede investigar el numero de ciclos que se necesitan para alcanzar una condicién de rotura
o proxima a la rotura, con una deformacién angular méaxima del 5 %, por ejemplo.
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Figura 25. ESQUEMA DE LA ROTURA DINAMICA.

Con un buen numero de probetas de suelo, que, dentro de lo posible, deben ser semejantes entre si, se pueden
ensayar distintos valores de las tensiones permanentes y distintos valores de las cargas de corte alternativo para
obtener la relacién que existe entre esos dos datos y el nimero de ciclos que se necesitan para alcanzar la condicién
de rotura o casi rotura antes indicada. El esquema de esa ley es de la forma que se indica en la figura 26.

TENSION CiCLICA

At

i
Ovo

TENSION ESTATICA, ;‘9—

v0

Figura 26. NUMERO DE CICLOS QUE PROVOCAN
UNA DEFORMACION ANGULAR DEL 5 %.

Estos datos permitirian enjuiciar mejor un determinado problema dindmico si se hubiese resuelto el problema
practico de convertir una accién dinamica irregular en una accién dinamica de oscilacién regular y con un nimero de
ciclos definido.

Debe pensarse que, en un futuro que no se espera muy lejano, sea posible utilizar modelos numéricos que permitan
simular un temporal de céalculo determinado y obtener, con una apropiada relacion tensiéon-deformacion especifica del
suelo y con unas condiciones de drenaje que representen con suficiente fidelidad la realidad, la solucién al problema
geotécnico de los diques de abrigo verticales. Puede que algun dia se puedan estimar con precisién razonable los
movimientos irreversibles provocados por dicho temporal y, lo que importa mas, el coeficiente de seguridad minimo
del cimiento durante ese episodio.

6. Los coeficientes de seguridad

El aspecto de mayor uso de la ROM 05 es el relativo a los coeficientes de seguridad que deben cumplirse en la
practica. La practica es cambiante y, como consecuencia, los documentos ROM deben considerarse como publi-
caciones vivas, actualizables. Eso ocurre en general con cualquier recomendacion técnica, en cualquier campo
de la ingenieria.

La practica habitual de la geotecnia espafnola ain hoy se basa en el concepto de los «<modos de fallo». Para cada
modo de fallo se especifica un «método de célculo». EI método de célculo debe implementarse con unos determina-
dos «coeficientes de seguridad». En consecuencia, los coeficientes de seguridad dependen del modo de fallo y del
método de calculo.

En la practica del futuro préximo, cuando entren en vigor los cédigos del Mercado Comun europeo, la situacion sera
similar, pero existiran coeficientes de seguridad parciales en las acciones que seran (0 podran ser) especificos para
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el calculo geotécnico, asi como unos coeficientes de seguridad parciales en las resistencias que seran independien-
tes del modo de fallo. Pero parece que siempre quedara un uUltimo coeficiente de seguridad dependiente del modo
de fallo concreto que se estudie. Como se dice, la compleja situaciéon del mundo de los coeficientes de seguridad no
parece que vaya simplificarse. Puede que incluso sea algo mas compleja.

El programa ROM podra adecuarse, sin cambios bruscos, a la situacién que oficialmente se adopte frente a los Euro-
codigos.

Existe, ademas, un problema ahadido a considerar en la evaluacion de la seguridad geotécnica de las obras mariti-
mas y portuarias: la evaluacién de la seguridad mediante modelos numéricos.

Hoy es posible calcular con modelos numéricos comerciales el coeficiente de seguridad que corresponde a una de-
terminada situacion de proyecto. Para ello es necesario que la resistencia de los materiales implicados sea definida
mediante un modelo de Mohr-Coulomb, lo que supone una seria limitaciéon en algunos casos.

Tal coeficiente de seguridad seria el nimero por el que habrian de dividirse todos los parametros resistentes (valores
de c y de tg ¢) de todos los materiales y de manera simultanea para provocar el fallo. Tal fallo ocurrira de una u otra
forma, segun un determinado «modo de fallo».

Se sabe, y asi lo estipula la ROM 05, que en obras portuarias y en determinadas condiciones pueden producirse
situaciones de rotura con drenaje parcial, lo que complica la situacion. Segun la aproximacion que hoy se hace en la
geotecnia del programa ROM, cuando se teme que pueda existir esa situacion, es necesario hacer dos comprobaciones
de seguridad: una correspondiente a la situacion no drenada y otra correspondiente a la situaciéon drenada. Y para
cada una de ellas se exige un coeficiente de seguridad diferente.

Ademas, en la ROM 05 se indica que para los calculos no drenados se utilicen como parametros resistentes del
terreno el valor de s, que corresponda (resistencia al corte sin drenaje) y el valor correspondiente del angulo de
rozamiento de calculo igual a 0. Por el contrario, para la situaciéon drenada se inclina a calcular con los parametros
resistentes en presiones efectivas y suponiendo que las presiones intersticiales obedecen a una condicién hidrostatica
o transitoria bien definida.

Esta aproximacién de la ROM 05 actual deja un vacio importante en el calculo de problemas complejos, con tensio-
nes preexistentes poco homogéneas, pues es dificil evaluar la resistencia al corte sin drenaje, s, correspondiente al
inicio del proceso de rotura.

En los modelos numéricos modernos se puede realizar el célculo con un determinado «drenaje parcial», especificando
unas leyes de generacién y disipacion de presiones intersticiales que parezcan convenientes y calcular las presiones
efectivas en cualquier momento. Eso permitiria estimar la resistencia al corte sin drenaje en cualquier punto y en
cualquier situacién.

Los modelos numéricos pueden paliar ese vacio de la ROM 05 actual ayudando a predecir las presiones efectivas
en un determinado momento. Luego vendria el problema de definir cual es la relacién que existe entre ese estado de
presiones efectivas y el valor de «s,». Problema éste de dificil solucién practica. Requeriria un programa de ensayos
de laboratorio complejo. Similar al antes indicado para el caso de las acciones dinamicas.

Esta complicacion del calculos segin la ROM 05 esta llevando a los ingenieros a usar, cada vez mas, los modelos
numeéricos olvidandose de los célculos antiguos de los modos de fallo. Esto plantea un problema importante. ;Es
aceptable juzgar la seguridad de una obra con el calculo exclusivo de un modelo numérico?.

Los modelos numéricos que se han venido estableciendo en el pasado se contrastaban con la teoria clasica de rotura
del terreno en problemas de cimentaciones superficiales. Hoy parece que existe suficiente garantia para confiar en
ese aspecto de los modelos numéricos comerciales. Es mas, puede que exista mas precisién en los calculos de
cargas de rotura con los modelos actuales que con las férmulas clasicas.

Como ejemplo de esta afirmacién se incluye el problema de determinar la tension de corte «t» que produce la rotura
en un problema plano bien definido (Fig. 27).

Figura 27. GEOMETRIA Y CARGAS DEL MODELO.
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La solucién a ese problema sencillo se puede abordar con dos programas comerciales de amplio uso o con el método
analitico que se define en el programa ROM.

El resultado que se obtiene se indica en la figura 28.

Figura 28. ESFUERZO HORIZONTAL UNITARIO EN ROTURA
(Calculo drenado).

Como puede comprobarse, con la version actual de la ROM 05.05 se obtiene un valor de la carga de rotura algo mas
alto que la que resulta de los modelos numéricos. La diferencia es importante, y debe reconsiderarse en el programa
ROM la version actual de los parametros que se recomiendan para el calculo de la carga de hundimiento; puede que
sean optimistas. (En la versién ROM 05.94, los parametros que se recomendaban para la formula de Brinch Hansen
eran mas conservadores que en la nueva versién, ROM 05.05.) En todo caso, la maxima diferencia queda limitada
a un 10 %, que no parece excesiva.

Para el célculo no drenado, el problema es mas complejo, y podria abordarse mediante la estipulacion de una resis-
tencia al corte sin drenaje que seria diferente en cada punto del modelo después de consolidar con las cargas
verticales. Pero este problema queda resuelto sélo de manera imprecisa en la ROM.

Si se aborda el problema con un modelo numérico, el resultado dependera del tipo de ley de generacién de presiones
intersticiales que se use. Como ejemplo se ofrece la solucién obtenida con dos modelos diferente (Fig. 29).

10+

- ELASTICO  __ae— "
(m9 5 j:y/ L Soft soll

D T T
20° 25° 30°

¢célculu (n)

Figura 29. ESFUERZO HORIZONTAL UNITARIO EN ROTURA
(Calculo no drenado).

Como se observa, los resultados no son muy diferentes, lo que anima a aceptar los modelos numéricos para calcular
sin drenaje y sin especificaciones previas de «s,».

El problema surge cuando existe drenaje parcial. Se ha visto que la carga de rotura drenada es claramente mayor que
la correspondiente a la condicion no drenada. En situaciones de drenaje parcial la carga de rotura quedara compren-
dida entre ambos valores.

En la figura 30 se indican resultados del calculo con el modelo soft soil. El gréafico relaciona el valor de 1, que se
obtiene cuando se deja consolidar completamente al suelo al alcanzar la tension .
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Como puede apreciarse, las condiciones de drenaje influyen mucho en el resultado y la postura de la ROM, exigiendo
coeficientes de seguridad extremos, parece razonable. No parece que tenga sentido buscar hoy un coeficiente de
seguridad intermedio para una condicion intermedia que no puede definirse bien.

Finalmente, quiere abordarse un problema adicional que estriba en la definicion de los denominados coeficientes
de seguridad con drenaje y sin drenaje. Desde una determinada situacién concreta, desde una distribucion concreta
de presiones efectivas, el calculo del propio coeficiente de seguridad puede abordarse de dos formas diferentes: con
drenaje y sin él. El primer calculo da como resultado Fp, el segundo da como resultado Fy. Y entre ambos existe una
relacién biunivoca para cada problema especifico.

En la figura 31 se ofrecen una serie de valores de estos dos coeficientes respecto a diversos valores de ¢ (¢ = 0) en
el ejemplo que se viene considerando. Esa relacion parece poco dependiente de la resistencia y se ajusta bastante
bien con una regresién lineal sencilla.

3 -
300
259
¢ = 200 [F=14F-04
Fu 2 ‘
b = 300
/{250
20(|!
1
1 2
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Figura 31. RELACION ENTRE LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD
NO DRENADOS, Fy, y drenados, Fp.

30




Rotura de cajones bajo la accion del oleaje

Eduardo E. ALONSO
CATEDRATICO DE UNIVERSIDAD

Nuria M. PINYOL
INGENIERA DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS

Construccion de un dique de cajones

El disefio de una nueva entrada al puerto de Barcelona implicaba la apertura de un canal a través de un dique
preexistente y la proteccién de esa entrada mediante un nuevo dique formado por cajones de hormigén armado

(Fig. 1).

Los cajones (de 19,6 m de ancho y 33,75 m de largo) se construyeron en una plataforma mévil y se llevaron a su
posicion definitiva (Fig. 1) arrastrados por el mar. Los cajones tienen una estructura celular formada por paredes
verticales internas que permiten rellenarlos con arena de manera controlada durante su hundimiento en la posicién
definitiva. El disefio de los cimientos del cajén debe asegurar la estabilidad con relacion al peso del cajon y la
carga del oleaje.

La cimentacién de los cajones esta constituida por suelos depositados por el desarrollo de dos deltas que se solapan
(al nordeste, el delta del rio Besods, y al sudoeste, el delta del rio Llobregat). Los limos blandos y arcillas limosas
se extienden desde la superficie hasta alcanzar profundidades significativas (decenas de metros). Cerca de la linea
de costa existe una banda cubierta por un manto de arenas cuyo espesor disminuye en direccién al mar.

Los suelos blandos profundos del puerto de Barcelona constituyen un reto para la estabilidad de los cajones. El disefio
escogido sustituye parte de los suelos naturales por un relleno granular que se extiende a ambos lados del dique (lado
mar y lado costa). La figura 2 muestra un esquema del acondicionamiento de los cimientos. Primero se excava una
zanja, luego se vierten los suelos de grano grueso y finalmente se extiende una capa de grava como preparativo para
el fondeo de los cajones.

Una vez se han colocado en su sitio, los cajones se tapan con una losa de hormigén y se construye un muro protector
para evitar que las olas invadan el area protegida. Mas adelante veremos que la media de la tension vertical neta de
los cajones rellenos de arena sobre los suelos de cimentacion es del orden de 220 kPa.

El dragado de la zanja, cuyo objetivo era preparar el terreno para recibir el relleno de grano grueso, se termind en
noviembre de 2000. El relleno de la zanja se realiz6é durante los siguientes seis meses. En mayo de 2001, la base
granular se niveld y se dejé lista para recibir los primeros cajones, segun lo expuesto en la figura 1 (cajones 1, 2,
3y 4). Sin embargo, el fondeo controlado de cajones no se empezd hasta mediados de octubre de 2001. Unos dias
mas tarde se rellenaron las celdas con arena.

a) b)

c) d)

Figura 1. EL NUEVO DIQUE DE CAJONES Figura 2. SECUENCIA DE CONSTRUCCION DE LOS CAJONES
(fotografia extraida de Google Earth). a) Condiciones iniciales del suelo; b) excavacion de la zanja;
c) extendido de la base granular; (d) fondeo de los cajones.
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La rotura

El 10 de noviembre de 2001 se produjo una tormenta este-nordeste, con olas de 4 m de altura caracteristica.
Las lecturas del periodo y altura caracteristica de las olas se recogen en la figura 3. El periodo maximo de las olas
fue de 9 seg. La intensidad maxima de la tormenta en términos de altura caracteristica de las olas (Hs = 4 m) dur6
cerca de 1 hora y el nimero de aplicaciones de la carga de olas en este intervalo de tiempo fue entre 250 y 350.
Sin embargo, se desconoce el momento concreto en que tuvo lugar la rotura.

La figura 4 muestra una vista aérea de la rotura. Los dos cajones centrales no se aprecian a simple vista y
los de los extremos aparecen inclinados y parcialmente sumergidos. Esta rotura fue un mal comienzo para
este tipo de diques que empezaban a utilizarse en el puerto de Barcelona. El disefio tradicional realizado
con éxito hasta entonces era el dique de pedraplén.

10
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Figura 3. ALTURA CARACTERISTICA DE LAS OLAS (H,)
Y PERIODO DE OLAS (T.) DE LA TORMENTA.

Figura 4. ROTURA DE CAJONES.

Se establecieron los perfiles de suelo tras la rotura. Estos pudieron compararse con la topografia del fondo marino
antes de las obras e inmediatamente después de la instalacién de los cajones. Esta comparacion se refleja en la
figura 5, que incluye el corte transversal en la posicién del cajén 3 (uno de los centrales). La figura también muestra
la posicion original y final del cajon.

Observamos que el cajén estd completamente enterrado. La inclinacion de la parte superior del cajén, hacia mar
abierto, coincide con el tipo de inestabilidad de capacidad portante que provocaria una carga inclinada (resultado de
la suma del propio peso del cajén y la carga de oleaje).

~— Sea level
SEA Peslile ol % LAND El volumen del cajén bajo la superficie del suelo estimado
SDE  Original stom SIDE a partir de la figura 5 es de 240 m*/m. La profundidad
profile ™., FRPN- = T - de soterramiento sugiere que el suelo de cimentacion
- - J;.Fn,mﬂmo-m : D podria haberse Iicuadp (aspecto que ana_lizaremos mas
T 2 T tarde). Las paredes internas de los cajones estaban
Caisson after_A’ Profile /  Normally consolidatcd muy danadas, pues su refuerzo no estaba pensado
failure before SILTY CLAYS para resistir una inclinaciéon severa. Los perfiles que
storm 0 10 2m se muestran en la figura 5 indican que la excavacién
_ inicial en direccion tierra que se realizé en la arena
Medium dense SANDS acaba llenandose de nuevo tras la rotura de los cajones.

. El volumen de suelos calculado entre los perfiles de la

Figura 5. CORTE TRANSVERSAL DEL CAJON 3 ANTES superficie del fondo, antes y después depla tormenta

Y DESPUES DE LA ROTURA. (También se muestra el perfil original ~ SYP A , y despues d ’
del suelo, la berma granular y el perfil del suelo tras la rotura.) es de 220 m*/m, valor que se asemeja bastante al

volumen del cajon soterrado bajo el nivel de cimentacion.
Resulta razonable pensar que la rotura del cajén desplazé el suelo de cimentacién hacia la costa siguiendo una
superficie de rotura profunda. También se puede inferir que el oleaje que continud tras la rotura distribuyé en un
area mas extensa el volumen de suelo que inicialmente desplazé la rotura.

Tras la rotura se decidié cubrir los cuatro cajones hundidos con un pedraplén convencional. A pesar de este incidente, se
construyeron el resto de los cajones proyectados tras revisar el disefio de los cimientos. Como se muestra mas
adelante, estos cajones proporcionaron datos de asentamiento de los que se derivan los parametros de cimentacién
(rigidez media y coeficiente de consolidacion).
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El suelo de cimentacion

La figura 6 muestra un perfil estratigrafico esquematico de la zona. El terreno se compone de una capa superior
de 10 m de arenas sueltas que cubre otra capa de limos arcillosos y arcillas limosas de 20 m de espesor.
Por debajo de éstas existe otra capa de arenas medias-densas. Los primeros 9 m de arena se eliminaron y
se construyd una zanja de relleno de grano grueso bajo los cajones de unos 2 m de espesor.

La arcilla limosa es un deposito blando, como muestran los

valores de Nspr (9, 4, 4, 5, 13...), de plasticidad moderada 7 Seajeve
(w, = 30,0-32,6 %) y con un Indice de plasticidad particular- Q=4312kN/m
mente bajo (4-10 %). Estos depdsitos deltaicos se clasifican
como ML, CL-ML o CL. El indice de poros es alto: 0,92-0,96.

0 Original ground level
El coeficiente de consolidacion que se extrae de ensayos = | |2 Yo =18 KN/ =
de muestras pequefas no es muy fiable. Las lecturas de SAND - Final ground
asentamiento de los cajones que se construyeron mas tarde s ® ; £ Jovel | 51
se analizan mas adelante para determinar este parametro °0%0 202090 00°0°0%0%05°0% 3

y estimar la permeabilidad in situ. Las arenas limosas
inferiores y las arenas limpias son mucho mas rigidas, lo
cual se refleja en los altos valores de Ngpr(15-46) y los ba-
jos indices de poros (e = 0,7) y compresibilidad (C. = 0,06),
que se midieron en un ensayo edométrico sobre una mues-
tra recuperada.

La resistencia a compresion no confinada medida en mues-
tras (12-19 kPa) permanece bajo minimos aceptables para
un deposito de baja plasticidad normalmente consolidado.

Este resultado es probablemente debido a la alteracion de Figura 6. PERFIL SIMPLIFICADO DEL SUELO
las muestras. BAJO LOS CAJONES.

La resistencia no drenada de suelos normalmente consolidados aumenta con la tensién efectiva de confina-
miento: -

C. = ac, (1]
donde o es la tensién efectiva vertical y a es un coeficiente que toma valores en el rango 0,25-0,30.
También se han encontrado expresiones para c. en términos de tensién efectiva media, ¢, que pueden
resultar Utiles: -,

Cu=2a0n [2]

Si se conoce el coeficiente de empuje al reposo, Ko, la tension efectiva media vendra dada por:

(142K o 3]
y, por tanto: 3a .
a=112K, [4]

La expresion para el coeficiente a y para a puede derivarse de forma teérica. Por ejemplo, Wood (1990) y Potts
y Zdravkovic (1999) presentaron dichas derivaciones para un modelo elastoplastico tipo cam clay.

Los ensayos de corte simple que se llevaron a cabo en muestras recuperadas de suelos limosos y arcillosos proceden-
tes de la formacién deltaica proporcionaron valores de c,/c+ en el rango 0,25 a 0,30. Para a = 0,25: si K, = 0,5, a = 0,38.

Las ecuaciones [1] y [2] proporcionan una buena estimacion de la resistencia no drenada en este caso. La excava-
cién de la capa superior de arenas sobreconsolida el suelo (siempre que pase tiempo suficiente para que las presiones
intersticiales se disipen). Sin embargo, la resistencia no drenada permanece ligeramente por debajo de su valor original,
ya que los cambios en el contenido de agua durante la descarga son menores y el indice de poros del suelo varia poco.

Era de esperar, por tanto, que la primera vez que se hundiese un cajon, éste encontraria un suelo limoso de
cimentacién (a 9 m de profundidad respecto al nivel del suelo original) con valores de ¢, en su superficie cer-
canos a:

cu= 0,25 6, = 0,25 - Ysu - Profundidad = 0,25 x 9 kN/m?® x 9 m = 20,25 kPa [5]

donde Y. €S el peso unitario sumergido medio para arenas y limos, que corresponde a un peso unitario saturado
medio (Ysx) de 19 kN/m®y a un peso unitario del agua de 10 kN/m®. En el contacto inferior entre la capa limosa y la
capa inferior de arenas densas (a cota —30 m), la resistencia no drenada es:

o= 0,25 x 9 kN/m® x 30 m = 67,7 kPa 6]

La figura 6 ilustra la distribucién de c. con relacion a la profundidad.
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Los ensayos drenados de corte directo proporcionaron angulos de friccion de 25-31° y valores de cohesion
insignificantes.

Los ensayos de penetracion con cono (CPTU) que se realizaron en el area de cimentacién de los cajones durante
la fase de disefio proporcionaron datos adicionales. El ensayo se llevé a cabo a cota 24 m en el lado mar del dique.
Las lecturas que muestran que el ensayo se realizé en diversas fases desde el fondo de un sondeo de avance
estan representadas en la figura 7. La resistencia que se genera con cada empuje se ve afectada por la liberacion de
tensiones que tiene su origen en la excavacion del sondeo y posiblemente por el remoldeo del suelo. Si obviamos esta
parte inicial de las lecturas de penetracién, el ensayo muestra un aumento lineal de |a resistencia a penetracién del
cono en funcién de la profundidad, lo cual indica que el suelo esta normalmente consolidado. A cota 24 m, el cono
registra la resistencia de las arcillas limosas (la capa superior de arenas es inexistente a esa profundidad). La resis-
tencia no drenada se relaciona con la resistencia por punta, q., a través de la siguiente ecuaciéon (Lunne et al., 1997):

qc_cv

Cy=—"
u Nk

(7]
donde o, es la tension vertical total en la posicion de referencia y N« es el factor de «capacidad portante», que toma
valores entre 10 y 20. En el caso de los suelos del puerto de Barcelona, un valor de N« = 15 proporciona valores
de c, que concuerdan con los datos no drenados de corte simple. El ensayo CPTU de la figura 7 es un buen indi-
cador de las condiciones normalmente consolidadas de la capa de limos, asi como de la validez de la ecuacion [1],
siendo a = 0,25. Los valores de resistencia de pico que se muestran en la figura 7 corresponden a capas de arena
mas resistentes y dilatantes. La resistencia de las arcillas limosas corresponde a una envolvente minima del valor
de q., independientemente de los picos medidos.

LICUEFACCION

La tendencia a licuefactarse de los suelos limosos de baja plasticidad que componen los cimientos de los cajones
puede evaluarse mediante ensayos no drenados de corte ciclico. Sin embargo, existe la posibilidad de beneficiarse
de la experiencia que proporciona la ingenieria sismica. La figura 8 es el resultado de un estudio sobre la relacion
entre el riesgo de licuacioén, en caso de terremoto) y el tipo de suelo, caracterizado por su plasticidad (Seed
et al., 2003). También se indica la posicién de las muestras extraidas. Se trata, segun este grafico, de materiales
«potencialmente licuables».

Es necesario también conocer la intensidad a la que estas tensiones ciclicas provocan la licuefaccién. A la hora de
estimar este nivel de tensiones existen varias propuestas; pero todas, en general, intentan estimar el indice de
tensiones t/o,: tension de corte/tensién efectiva vertical que induce a la licuacién.

Point resistance (MPa) Se entiende por licuefaccion la reduccién sustancial de la resistencia no
00 25 s drenada que tiene su origen en la acumulacion de presiones intersticiales
Sleove friction (MPa) positivas durante la reiteracién de una carga no drenada. En casos limite, la
0.0 0.0625 0125 resistencia se reduce hasta valores nulos; pero el andlisis retrospectivo de

casos reales indica que generalmente siempre queda algo de resistencia
al corte residual (Olson y Stark, 2002).

La figura 9 muestra datos de casos de licuefaccién inducidos por seismos que
Sleave friction proporcionan la relacion de tensiones critica necesaria para generar licuefac-
cién en funcion del valor corregido de SPT. Este grafico corresponde a un
seismo de 7,5 y una tension de confinamiento de referencia igual a 0,65 atm
(65 kPa). A un seismo de fuerza 7,5 le corresponden unos cuantos ciclos
de carga (15-20), lo cual es bastante inferior al nimero de olas que alcanzan
el dique en una tormenta con altura de ola significativa H; = 4 m. Sin embargo,
a pesar de las diferencias entre las solicitaciones debidas a seismos y la carga
de oleaje, estos datos son un valor de referencia util para 1/c5, que puede
variar de 0,05 a 0,10 si el contenido de finos (CF) es menor que 5 % para el
rango de valores de SPT (4-14) que se muestra en la figura 9. Si el CF es
mayor que 35 %, la relacion de tensiones aumenta a 0,10-0,20.

Point resistance

Se llevaron a cabo también ensayos de corte simple ciclico sobre muestras
inalteradas de limo provenientes de la misma formacién geol6gica, muestras
que fueron recuperadas en otros lugares del puerto de Barcelona.

La sefal periddica de tensién de corte se describe mediante un valor medio,
Tave; UNA cOomponente puramente ciclica, tea, Y un periodo de tiempo T. El
resultado de los ensayos se presenta en una grafica bidimensional que
) i relaciona T« / 0y Y Tawe / 0y (Fig. 10). Cada uno de los puntos de la gréafica indica

F'%‘g’;‘\l%gﬁg'ﬁﬁgﬂégﬁ;;gggégﬁ“ una combinacion de la pareja (Toa / 6v, Tae / 6v) que lleva a la rotura de la
LATERAL DE LOS ENSAYOS CPTENEL  Muestra. La cifra que se asocia a cada punto es el nimero de ciclos que se
SUELO DE CIMENTACION. aplican. El aumento de Tea / 6y Y/0 Tae / 6, cONduce a un nimero progresiva-
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Figura 8. CRITERIOS DE EVALUACION DE Figura 9. INDICE DE TENSIONES CRITICO PARA
LA POSIBILIDAD DE LICUACION DE SUELOS FINOS LA LICUACION SEGUN LOS VALORES DE SPT
(Seed et al., 2003). (También se indican dos puntos Y CONTENIDO DE FINOS (Seed et al., 2003).
de plasticidad representativos de los limos (También se indica el rango de valores de NSPT que se
del puerto de Barcelona.) registro en el reconocimiento del subsuelo de la bocana.)

mente menor de los ciclos necesarios para inducir la rotura. La rotura es la consecuencia de la acumulacion
de presiones intersticiales, que conducen a un aumento de las deformaciones de corte a causa de la reduccion
de la tensién efectiva normal que actia sobre el plano de corte. En la practica, la rotura se produce cuando la
deformacion de corte llega al 10 %. El grafico también muestra los resultados para la arcilla noruega drammen
(normalmente consolidada).

La informacién que proporciona el grafico puede utilizarse para delimitar un area segura con un numero dado de
ciclos de tension aplicada. Las areas seguras estan delimitadas por la linea:
Tcycl + Tave Cu [8]

Z —=—=a
Oy Oy Oy

donde a se define en la ecuacién [1]. La ecuacion [8] establece que cualquier combinacién de indices ciclicos y me-
dios de tensiones que alcance un indice estatico de resistencia acabara en rotura. Cuanto mayor sea el nimero
de ciclos, menor sera el area segura. La figura 10 muestra dos areas seguras para un nimero bajo y alto de ciclos (40 y
5.000 ciclos aprox.). Estan representadas por las lineas discontinuas superior e inferior, respectivamente. En el primer
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0.25 — silts) ® Back-calculnted liquefied srength ratio and measured CPT
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Figura 10. RESULTADOS DE LOS ENSAYOS Figura 11. ,RELACI(')N DE RESISTENCIA
DE CORTE SIMPLE NO DRENADOS A LA LICUACION A PARTIR DE CASOS REALES
(También se indican los datos de la arcilla DE ROTURA CAUSADA POR LICUACION
«drammen». NGI 2002.) (Olson y Stark, 2002).
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caso, el indice ciclico de tensién limite es de 0,15, siempre y cuando el indice medio de tensioén sea inferior a 0,10. En
el segundo caso, el indice ciclico de tensiones limite es de 0,10 para indices medios de tension inferiores a 0,15. Si el
indice de tension media fuera superior, deberia reducirse el componente ciclico. Este grafico puede emplearse para
estimar las condiciones de licuacion en situacién de oleaje, tal y como se indica mas adelante (Olson y Stark, 2002).

Finalmente, cabe analizar la resistencia estatica tras la licuacién. Para poder responder a cuestiones sobre la resis-
tencia remanente tras la licuefaccion, deberian realizarse ensayos de resistencia estatica no drenada después de
la carga ciclica que condujo a la pérdida de resistencia. Por otro lado, también puede llevarse a cabo un andlisis
retrospectivo de algunas roturas relacionadas con el flujo de suelo después de aplicar una carga ciclica. Esta
informacién es necesaria para analizar las condiciones de estabilidad una vez se produce la licuacion. La figura 11
muestra la correlacion propuesta por Olson y Stark (2002) entre el indice de resistencia licuada y la resistencia por
punta CPT normalizada. Los valores de q. que se han establecido para los limos del puerto de Barcelona son bajos
(s6lo una fraccion de 1 MPa). La figura 11 muestra que un indice bajo de tensiones poslicuacién, en el rango 0-0,06,
puede resultar adecuado en este caso.

Interpretacion de las lecturas de asentamiento

Los nuevos cajones construidos tras la rotura se monitorizaron, obteniéndose lecturas de asentamiento durante
un largo periodo de tiempo (Fig. 12). Estas lecturas pueden interpretarse para derivar valores medios de los
coeficientes de consolidacién y rigidez del suelo de cimentacién.

0 Todas las lecturas de asentamiento de los cajones situados

cerca de los que fallaron son similares y pueden usarse para
derivar una relaciéon de campo entre el grado de consolidacion
Uy el tiempo. U se calculé, para cada tiempo, como la razén
entre el asentamiento actual y el valor maximo a largo plazo
(cerca de 600 dias).

D40 -

Settlement (m)

Davis y Poulos (1972) publicaron la respuesta a la consolida-
cion de una carga en faja —lo cual resulta util a la hora de inter-
_ : : : = ; pretar el asentamiento de un cajén— en funcién de hipétesis equi-
0 6 120 10 20 300 30 420 480 valentes ala clasica ecuacién unidimensional de consolidacion

Time afler caisson sinking (davs) de Terzaghi (coeficiente de compresibilidad y permeabilidad cons-

Figura 12. LECTURAS DE ASENTAMIENTO PARA tante y Unicamente deformacién vertical del suelo). Se dispone

O ROTURA DE LGS CUATRO PRIMEROS CAIONES de una solucion para casos de drenaje de los contornos superior
e inferior y diversos valores de la relacion: espesor de la capa de

(Las lecturas de asentamiento se dibujan con un origen - - '
comun de tiempo.) consolidacién, h, y la mitad del ancho de la carga en banda, b.

En este caso, h/b= 2. La solucién esta muy cerca de la solucion unidimensional de Terzaghi, que se reproduce bien
con la ecuacién:
Uu=\2"  paraU<052 [9]
L%
Dado que T = ¢,t / H?, se puede usar la ecuacién [9] para encontrar los valores de ¢, (H es la mitad del espesor

de la capa de consolidacion: H = 10,5 m). Para cada par de valores (U,t) existe una estimacion de c,. La tabla 1
proporciona los valores de c, para los primeros tres meses del proceso de consolidacion.

Tabla 1. COEFICIENTE DE CONSOLIDACION A PARTIR DE LAS LECTURAS DE TIEMPO-ASENTAMIENTO

t (dias) 15 30 45 60 90
¢, (m?dia) 0.748 0.702 0.60 0.53 0.46
¢, (cm?s) 0.086 0.081 0.07 0.061 0.053

Como era de esperar, ¢, disminuye con el tiempo, probablemente porque la permeabilidad se reduce a medida
que el indice de poros desciende. Para estimar la permeabilidad del suelo es necesario conocer la rigidez (elastica)
del suelo confinado, E., pues:

kEm

Cy = 10
. [10]

E.. se expresa en funcién del indice de compresibilidad C. de la forma siguiente:

(1 + eo)oy
Ep =~ 00v 11
0,434 C. ]

Por debajo de la base del cajén, a una profundidad igual a la mitad del ancho del cajén, se estima que la tensién
vertical en el suelo es de (22 + 10 x 8) = 300 kPa. Por tanto, En = 5.250 kPa. La ecuacion [10] proporciona una
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permeabilidad del suelo de k = 1,50 x 10® m/s para ¢, = 0,70 m?dia. Para las primeras fases de consolidacién, que
en este caso son las relevantes, el suelo de cimentacion reacciona con un valor de ¢, cercano a los 0,75 m?dia.

El resultado, incluso si sélo es orientativo, indica que el suelo de cimentacion es bastante impermeable y reaccionara
de manera no drenada cuando se halle sujeto a cargas relativamente rapidas (oleaje o fondeo de cajones). La rotura
tendra un caracter no drenado. La caracteristica relevante de la resistencia sera la resistencia no drenada del suelo
que sera critica, pues los suelos blandos generan presiones intersticiales positivas durante el corte.

Seguridad durante el fondeo de los cajones

En octubre de 2000, una vez efectuada la excavacion en el fondo del mar, se vertié la berma granular. En mayo
de 2001 se nivel6 la berma y se dejé lista para recibir los cajones. A pesar de todo, el fondeo no tuvo lugar hasta
mediados de octubre de 2001, y 20 dias después se produjo la rotura de los cajones (la figura 13 ilustra la historia de
la construccion de los cajones).

La descarga causada por el dragado y posterior relleno granular no lleg6 a restaurar totalmente la tensién efectiva
inicial en los limos arcillosos, pero se acerco bastante. Los cambios en el contenido de agua fueron minimos vy, por
tanto, el suelo natural mantuvo esencialmente su perfil no drenado original (Fig. 6).

PESO DEL CAJON

El volumen de celdas de los cajones fue del 55 % del volumen total. Cuando las celdas se llenan de agua, los cajones
se hunden. La base granular se nivel6 a cota —17,50 m, y por ello, tras el hundimiento, los 2 m superiores de los cajones
permanecieron todavia por encima del nivel del mar. El peso efectivo de los cajones por unidad de longitud (1 m) es:

Wiaer = 19,6 X 19,5 % (0,55 v + 0,45 v.) — 19,6 X 17,5 [12]
donde Y. y Y SON los pesos unitarios del hormigén y del agua marina.

Para y. = 23 kN/m® y v, = 10 kN/m®, Wyaer = 2628 kN/m. La tensién vertical neta que se ejerce sobre los cimientos
es opater= 2,628 kN/m /19,6 m =134 kPa.

Cuando los cajones se rellenan con arena, su peso efectivo sobre la cimentacion, por unidad de longitud del cajén,

es igual a:
Wiaer = 19,6 X 19,5 % (0,55 Yeana + 0,45 o) — 19,6 X 17,5 [13]

Se estima que Ysans = 18 KN/m?®. Por otro lado, Yeonrete = 23 KN/m?, y por consiguiente, W = Q = 4.310 kN/m. La ten-
sién vertical efectiva que se aplica en la base del cajén es g = Q/19,6 m = 220 kPa.

END OF BERM CAISSON CAPACIDAD PORTANTE
DREIDR pENELLING SR Davis y Booker (1973) encontraron la solucién teérica
para la capacidad portante de una zapata corrida
cuando la resistencia no drenada aumenta linealmente

i | 35 s =1 | SdLSRoE Pa R e el i) o o Lo con la profundidad:
S OND'J FMAMTI ] ASONTD Cu = Cuo + pZ
2000 2001

ﬁ} donde p es una constante.
STORM and La capa granular superior (Fig. 6) proporciona algo
FAILURE mas de capacidad portante, pero probablemente resulte
Figura 13. HISTORIA DE LA CONSTRUCCION pequefa. De hecho, es pequefo el alcan’ce lateral de la
Y ROTURA DE LOS CAJONES. berma. Al estar en superficie y tener sélo un espesor

de unos 2 m, la tensién de confinamiento de la berma
granular es pequefna comparada con la contribucion del suelo natural. Para simplificarlo se aceptara el hecho de
que solo el suelo natural contribuy6 a la capacidad portante.

Davis y Booker (1973) encontraron la siguiente expresion para la capacidad portante:
Q/B = F[( + 2) Cuwo + pb/4] [15]
donde F es un factor de correccién que depende del indice pb/ cw , valor que puede encontrarse en la referencia original.

La ecuacion [15], para cuw = 20,25 kPa; p =(67,5-20,25) kPa/21 m = 2,25 kN/m®y F = 1,35 (para pb/cy 2,25 kN/m? x
19,6 m /20,25 kN/m? = 2,20), proporciona un valor de Q/B =155 kPa, que es menor que la tensién neta que se aplica
al cajén si se rellena de arena (220 kPa).

Los cajones se rellenaron al principio con agua, que mas tarde se remplazé por arena. La tensién neta sobre
cimientos de un cajén relleno de agua es de 134 kPa. Por tanto, el factor de seguridad, una vez se fondea el cajén
relleno de agua, puede calcularse como FS = 155/134 = 1,16.
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La expresion tedrica (15) predice condiciones proximas a la rotura en el momento de fondear los cajones. Debido
a la forma rectangular de la base de éstos, los efectos tridimensionales incrementan la capacidad portante, lo que
puede explicar el hecho de que los cajones permanecieran estables. Ademas, el espesor limitado de la capa granular
superior proporcion6 todavia mas capacidad portante. Por otro lado, si la resistencia no drenada hubiera sido algo
mas alta (ecuacion [1] con a = 0,30, por ejemplo), el factor de seguridad frente a rotura hubiese aumentado también.
El factor de seguridad aumenta linealmente con c., y un valor de a = 0,30 resulta en un FS = 186/134 = 1,40.

Resulta dificil ser mas preciso, pero el hecho es que los cajones no fallaron durante el fondeo. Sin embargo, la
estimacion hecha apunta a que existio un factor de seguridad pequefo. A partir de ese momento, la consolidacion
del suelo bajo el peso del cajéon aumenta la resistencia al corte disponible en el suelo natural. El cajon se carga
mas tarde con su peso definitivo (cuando se rellena de arenas saturadas), consolida durante unas pocas semanas
y, finalmente, sufre la carga de oleaje de la tormenta.

SOLUCION DE LA COTA SUPERIOR PARA UNA ZAPATA CORRIDA CIMENTADA EN ARCILLA
(con una resistencia que aumenta linealmente con la profundidad)

La figura 14 muestra el campo critico de velocidades que Davis y Booker (1973) utilizaron para solucionar el problema
de capacidad portante (zapata rigida lisa e infinita). EIl mecanismo es simétrico con relacion al eje de la zapata.

Este mecanismo sugiere un mecanismo simétrico simplificado basado en cufias triangulares rigidas (Fig. 15).

(b)
Figura 14. CAMPO DE VELOCIDADES PARA UNA ZAPATA Figura 15. MECANISMO SIMETRICO DE ROTURA PARA
LISA. INCREMENTO LINEAL DE LA RESISTENCIA NO DRENADA ~ EL ANALISIS MEDIANTE EL TEOREMA DE LA COTA SUPERIOR
CON LA PROFUNDIDAD (basado en Davis y Booker, 1973). DE UNA ZAPATA CORRIDA BAJO CARGA VERTICAL.

1 |

(b)

Figura 16. MECANISMO ASIMETRICO DE ROTURA PARA
EL ANALISIS MEDIANTE EL TEOREMA DE LA COTA SUPERIOR
DE UNA ZAPATA CORRIDA BAJO CARGA VERTICAL.

Si tomamos en consideracién uno de los dos mecanismos simétricos que recibe la mitad de la carga externa
(Q/2), se puede optimizar la solucién en funcién del angulo a mostrado en la figura 15. El movimiento de este
mecanismo se caracteriza por el vector desplazamiento §,, que define el movimiento de la cufia A'B'E” que desliza
sobre el plano A'B".

La aplicacién del teorema de la cota superior conduce a:

b (8cuw+pbtan o +12cycos?a+2 pb sin o cos o)

Q=- -
4 sin oL cos o

[16]

La mejor solucién de la cota superior para Q es su valor mas bajo a. Este calculo de minimizacién se realiza mediante
la funcién solve que lleva incorporada el programa Excel. Para b = 19,60 m, c, = 20,25 kPa 'y p = 2,25 kN/m?® se
obtiene un valor minimo de Q/b = 182 kPa para un angulo critico a = 50,80°.

El valor teérico (Davis y Booker, 1973) para una zapata lisa proporciona un valor de Q/b igual a 155 kPa. El error
asociado al mecanismo simple de la cota superior es del 17 %, lo cual resulta razonable en la practica. Este resultado in-
dica que el mecanismo de cufas triangulares de la figura 15 puede ser adecuado para calcular el factor de capacidad
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portante de las zapatas corridas sobre arcilla. Este ejemplo se caracteriza porque la resistencia del suelo aumenta
linealmente en funcién de la profundidad. Cabe subrayar que el principal objetivo de este analisis consiste en exami-
nar los cambios que experimenta el factor de seguridad durante la consolidacién, tras el fondeo de los cajones, el
relleno con arena y la tormenta. Los céalculos de la cota superior proporcionan una herramienta practica para evaluar
la secuencia de eventos que llevaron a la rotura de los cajones.

Sin embargo, si el cajon esta bajo una carga horizontal a causa del oleaje es imposible establecer un mecanismo
simétrico. Se producira un mecanismo como el descrito en la figura 16 (mecanismo de rotura no simétrico). En este
caso, el valor de la carga de rotura calculado es:

Q- b (4 cwo +pbtan o +4 ¢y cos? o +2 pb sin o cos o) [17]
- sin o .cos o

que es diferente del valor de Q que se calcula para el mecanismo simétrico.

Teniendo en cuenta los parametros anteriores (b = 19,60 m; cy = 20,25 kPa; p = 2,25 kN/m®), la carga unitaria
de rotura Q/b es de 209 kPa (para un angulo critico a = 44,50°), un 15 % mayor que la carga calculada para el
mecanismo simétrico.

Una vez colocados los cajones se inicia un proceso de consolidacion. Esta consolidacion se traduce en un incremento
de los valores de c, y del factor de seguridad frente a capacidad portante.

Dos semanas después de que se fondearan los cajones por primera vez, se llenaron sus celdas con arena. Este
aumento del peso neto también inducira un incremento de la resistencia que se analizara mas adelante para determinar
la situacion previa a la tormenta que produjo la rotura. Por tanto, el siguiente paso del analisis consiste en investigar
la consolidacion de los cajones y el aumento de la resistencia del suelo.

Consolidacion de los cajones. Aumento de la resistencia del suelo

Las curvas de asentamiento de los cajones que se construyeron posteriormente (Fig. 12) indican que podia alcanzarse
una consolidacién importante al cabo de pocas semanas. Los puntos del suelo blando de cimentacién cercanos a la
capa granular permeable superior pueden experimentar una rapida consolidacién. Por otro lado, los niveles de arcilla
cerca del limite arenoso permeable inferior también se consolidaran rapidamente, aunque los incrementos tensionales
que alcancen los niveles de arenas inferiores seran significativamente menores.

La nueva distribuciéon de los valores de resistencia no drenada dependera del aumento progresivo de la tension
efectiva a medida que avanza la consolidacion debido al hundimiento de los cajones. Ni el incremento de carga ni
el proceso de consolidacion seran homogénos, de manera que la nueva distribucion de la resistecia distara mucho
de la distribucion lineal inicial.

El incremento de la resistencia no drenada se calculara como una fraccion del incremento de tension efectiva media
a través de la ecuacion [2]. Por tanto, el objetivo ahora consistira en calcular la distribucién de la tensién efectiva
media bajo la carga de los cajones teniendo en cuenta el proceso de consolidacion. El calculo se dividira en dos partes:

— Incrementos tensionales bajo una zapata corrida y determinacion de la sobrepresién intersticial.

— Disipacion de la sobrepresion intersticial inducida.

INCREMENTOS TENSIONALES BAJO UNA ZAPATA CORRIDA'Y DETERMINACION
DE LA SOBREPRESION INTERSTICIAL

La figura 17 presenta los dos mecanismos alternativos que se analizaran posteriormente: el simétrico, identificado como
la solucién mas adecuada exclusivamente para cargas verticales, y el no simétrico, que se usara en caso de oleaje.

El célculo de la cota superior requiere la determinacién de la disipacion del trabajo plastico en los segmentos AB,
A'B’... Si la resistencia no drenada es no lineal con la distancia, es conveniente que existan al menos tres puntos de
control para estimar, mediante una simple integracion numérica, la resistencia media en cada una de las superficies
de deslizamiento de los dos mecanismos que se muestran en la figura. Estos puntos (que aparecen marcados con
circulos vacios) definen una serie de perfiles verticales que se caracterizan por la coordenada horizontal (distancia
a la esquina izquierda del cimiento del cajon que se indica en la figura 17).

La disipacién de la presidn intersticial estara dominada por el flujo vertical hacia los contornos drenados superior
e inferior. Una hipétesis de consolidacion vertical que se acerque bastante a las condiciones reales resulta Gtil a
la hora de realizar el analisis de consolidacion. Para ello se considerara la siguiente secuencia de pasos con el punto
de partida (tiempo = 0) como inicio del fondeo de los cajones (véase también Fig. 18):

a) Se determinan los incrementos tensionales en los cimientos utilizando soluciones elasticas para las cargas en faja
y se calcularan a continuacién las tensiones en los perfiles verticales para las coordenadas horizontales de la
figura17 (x =0, 4,9, 9,8 m..., etc.).

39



JORNADAS TECNICAS SEMSIG-AETESS: ACTUACIONES GEOTECNICAS EN OBRAS PORTUARIAS

b) La tension total media se establecera a lo largo de los perfiles verticales y la sobrepresion intersticial (por encima
de los valores hidrostaticos) se calculara como el incremento de tensiéon media total.

c) La sobrepresion intersticial se disipara verticalmente hacia los contornos de drenaje superior e inferior en un
proceso unidimensional. Al cabo de 14 dias se considerara el estado del terreno de cimentacion inmediatamente
antes de rellenar los cajones de arena.

d) Latensién efectiva media se calculara como la diferencia entre las tensiones totales calculadas y las presiones
intersticiales. La ecuacién [2] permite calcular una distribucién actualizada de los valores de c..

e) Las cargas de rotura de los cajones se determinaran mediante el teorema de la cota superior. También se deter-
minara el factor de seguridad.

b=196m

[} 49 98 147 196 45 294 33 n2
& L & 4 n

Figura 17. GEOMETRIA DE LOS MECANISMOS DE ROTURA SIMETRICOS (A'B'C'D'E") Y NO SIMETRICOS (ABCDE)
(Posicidn de los perfiles verticales para el calculo de resistencias no drenadas.)

INCREMENTOS DE TENSIONES

a) Calculo del incremento de tensiones en el terreno de cimentacion:

Poulos y Davis (1973) publicaron la distribucion de tensiones bajo una carga uniforme en faja. Con relacion a la
figura 18, las tensiones en un punto de un semiespacio elastico, definido por las coordenadas (x, z) o, alternativa-
mente, por los angulos a y 3, vienen dadas por:

G = —?E [0 +sin aLcos (o0 +2 )] [18a]
0. =3 [o+sinoccos (o+28)] [18b]
Oy = V(0x+G2) [18c]
Te = % sin o.cos (0 +2 8) [184]

b) Tensiones medias y sobrepresiones intersticiales iniciales:

La tensién media se calcula como:

« . 2(1
Gm=p=c+cy+0 _ ( +V)90c [19]
3 3 =
donde:
X b —x
o = arctan (;) +arctan (T) [20]
Caisson | b |
sinking [ |
(Caissons Sand N
full of water) filling Storm q=Q/b
q=134+86= g
q=134 kPa =220kPa 5
<} o
[ ] I 1 — (x’ Z)
0 7 14 21 t(day -
Figura 18. SECUENCIA DE CARGA Figura 19. CARGA UNIFORME EN FAJA.
DE LOS CAJONES. SISTEMA DE COORDENADAS

(Poulos y Davis, 1973).
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SOBREPRESION INTERSTICIAL INICIAL

La figura 20 muestra los perfiles calculados de 6. (que es igual a la sobrepresion intersticial inicial) en las coordenadas
horizontales de la figura 17 (x = 9,80, 12,25, 19,6, 22,05, 26,95y 34,30 m) parat =0y t =14 dias. La secuencia
temporal de la carga de cajones se resume en la figura 18. Después de fondeados, los cajones permanecen llenos

de agua durante 14 dias. Cuando t = 14 dias, las celdas de los cajones se rellenan con arena y la tensién neta en los
cimientos aumenta hasta 220 kPa. La tormenta llegé en t = 21 dias.

DISIPACION DE LA SOBREPRESION INTERSTICIAL

La sobrepresion intersticial inicial que aparece en la figura 20 no sigue unas leyes lineales simples. Probablemente la
curva mas simple que representaria todos los perfiles que se muestran en la figura, de manera mas o menos precisa,

seria la parabola:
f(z) =A+ Bz + Cz? [21]

donde f(z) es la sobrepresion intersticial inicial, que depende de la coordenada vertical. A, B, C pueden determi-
narse utilizando procedimientos de ajuste de curvas.

El resultado de este proceso de ajuste también se refleja en la figura 20. El ajuste parabdlico da buenos resultados
bajo los cajones y a cierta distancia. El ajuste mas dificil se produce en los perfiles verticales que se encuentran
fuera del cajon pero cerca de él. Sin embargo, aumentar del grado de aproximacién de una nueva funcién polinémica
no es probablemente la decisién mas acertada, dada la complejidad asociada y la limitada influencia que tendria una
representacién exacta de la sobrepresién intersticial inicial.

Excess pore pressure (kPa) Excess pore pressure (kPa)
0 50 100 150 0 20 40 60 80
0 | | J 0 | | ol |
5 5
E 10+ E 10
| S
S15 815
o o
20 20
25 - 25 -
(a) x=9.80m (b) x=19.60 m
Excess pore pressure (kPa) Excess pore pressure (kPa)
0 10 20 30 40 0 10 20 30
0 0 : :
5 — 5 -
E1o- Eo-
5 =1
& 15 815
a] o
20 20
25 - 25~
(c) x=22.05m (d) x=26.95m
Excess pore pressure (kPa)
0 5 10 15 20
0 -4 | | | J
5 —
Eo Initial
'g (5 —o— Parabolic approximation
a After 14 days
20
25 -
(e) x=3430m

Figura 20. SOBREPRESION INTERSTICIAL EN LOS PERFILES VERTICALES DEFINIDA POR x = 9,80, 19,60, 22,05, 26,95 Y 34,30 m
EN LA FIGURA 17. (Cada uno de los graficos proporciona la sobrepresion intersticial inicial calculada, su aproximacién parabdlica
y el perfil de sobrepresion intersticial calculado al cabo de 14 dias de consolidacién.)
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Se observa que bajo la zona central de cimentacidn de los cajones no existen gradientes significativos de presion
intersticial en direccién horizontal. Por tanto, una disipacién unidimensional vertical se acerca a las condiciones
reales. Sin embargo, los gradientes de presion intersticial son mayores cerca de los bordes (como se observa si
se comparan los perfiles de presién intersticial para x = 19,60 m y x = 22,95 m en la figura 20). A mayor distancia
del cajon los perfiles de presion intersticial en x = 26,95, 34,30 m en la figura 20 vuelven a ser similares entre ellos
y la disipacién vertical domina el proceso. Cabe recordar que la solucién al problema de consolidacién bidimensional
(en funcién del grado de consolidacién) se acercaba bastante al caso unidimensional.

Si se asume que la disipacién de las presiones se efectuara hacia los contornos superior e inferior drenantes (Unica-
mente en la direccion vertical z) tal y como se indica en la figura 21, la variacién espacial y temporal de los excesos
de presion [(u(z,t)] segun la teoria clasica de Terzaghi de la consolidacién debe cumplir:

U  qu
=g o9 22
0z ot [22]
donde c, es el coeficiente de consolidacion sujeto a las siguientes condiciones iniciales y de contorno:
Condicidn de contorno (V1):
u(z=0,t=0 [23a]
u(z=2H=21m,1)=0 [23b]
Condicidn inicial (Vz):
u(z,t=0)=A+Bz+Cz? [24]

donde los coeficientes A, B y C se han de determinar para cada uno de los perfiles de sobrepresion intersticial vertical
definidos en la figura 17.

En términos de las variables adimensionales Z = z/H; T =t/t y W = u/u,, donde t y u, son un tiempo de referencia
(t = H%c,) y una presion de referencia, la ecuacién de consolidaciéon se expresa como:

FW oW
_ow 25
0z oT (23]
La solucién general de este problema es:
2 = 2 2 - _
wW(zZ,T) 4 [2 sin (”“—Z") sin (ﬂ) exp (—” L T)] (A+BZ,+CZ2)dZ, =
o Lo 2 e 4
d 2.2 2 _ _ _
=Y sin (ﬂ) exp (— e T)J [Asin (”“Z°)+ (BZ,sin (”“20 ) +CZ2sin (”“Z")]dzo - [26]
==\ 72 2 ] 2 2 2

- 2 2 4in (%) exp (- ”ZZZT){K[U )+ 1]+2B(-1)""+4 6[ n22n2 [(=1)=1]- (-1 )]}

CLAY

|

|

|

|

LAYER | 2H=21m :
|

|
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Figura 21. CONSOLIDACION CON DOBLE DISIPACION INDUCIDA POR EL FONDEO
DE LOS CAJONES EN t = 0.
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TENSIONES EFECTIVAS Y RESISTENCIA NO DRENADA ACTUALIZADA

La ecuacion [26] se ha utilizado para calcular la sobrepresion intersticial 14 dias después de fondear los cajones,
cuando aun estaban llenos de agua (Fig. 20). La sobrepresién intersticial muestra una forma similar en todos los
perfiles, con valores maximos en profundidaes que oscilan entre los 7 y los 13 m. El aumento de la tensién efectiva se

calcula como:
AGm = AGn—AU [27]

donde Acn es el incremento de la tensién total y u se calcula con ayuda de la ecuacién [26].

Los nuevos perfiles de c,, calculados a partir de ¢, = 0,25 G7, se comparan con los valores iniciales de la figura 22.
El aumento de ¢, mas significativo se produce en los primeros 5 m bajo el cajon. Cerca de la capa drenante inferior
es de menor importancia. Mas alla del area cargada (x > 19,60 m), el incremento de la resistencia no drenada es muy
pequefo a cualquier profundidad.

La nueva distribucién de los valores de c, bajo el cajon es esencialmente distinta si se compara con el aumento lineal
inicial en funcién de la profundidad. ¢, alcanza un maximo local debajo del cajon y disminuye con la profundidad hasta
llegar a la distribucion inicial de la resistencia no drenada, que aumenta linealmente en funcién de la profundidad.
Como se explica mas adelante, este cambio tendra efectos interesantes en el mecanismo de rotura critica.

El siguiente paso en la construccion de los cajones fue el aumento de su peso hasta alcanzar su valor de disefio
(relleno de arenas). Ello inicia un proceso de consolidacién bajo la nueva carga y una nueva distribuciéon de la
resistencia no drenada, que estara operativa en el momento en que surgid la tormenta.

¢, (kPa) ¢, (kPa)
0 20 40 60 80 100 0 20 40 60 80 100
0 | | Lo | | 0 1 | | | |
5 5
E10- E 10
5 L=
815 815
Qa
20 | 20
25 25
(a) x=9.80m (b) x=19.60 m
¢, (kPa) c, (kPa)
0 20 40 60 80 100 0 20 40 60 80 100
0 TR L | | 0 ) | L L |
5 5
E10- E 10
5 5
£15 815 |
QA
20 | 20
25 25
(c) x=22.05m (d) x=26.95m
c, (kPa)
0 20 40 60 80
0 A | | ]
5 =
T 10
‘_g 10 Initial
gls = —o— After 14 days
20 |
25
(e) x=34.30m

Figura 22. RESISTENCIA NO DRENADA EN LOS PERFILES VERTICALES DEFINIDOS POR x = 9,80, 19,60, 22,05, 26,95 Y 34,30 m.
(Cada uno de los graficos proporciona la resistencia inicial y el perfil resultante 14 dias después de comenzar la consolidacion,
momento en que los cajones atin estaban llenos de agua.)
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Peso total del cajon. Factor de seguridad contra rotura
y consolidacién adicional

La figura 23 muestra la relacién entre carga de rotura y el angulo a que define los dos mecanismos propuestos
mediante el teorema de la cota superior. EIl mecanismo de rotura critico, en este caso, es el no simétrico. La razén es
que el mecanismo no simétrico es de forma natural més profundo y tiende a buscar valores de resistencia menores,
al contrario que el mecanismo simétrico mas superficial. Ello refleja la variacion calculada de la resistencia no drenada,
que es maxima en el contorno de disipacion superior (donde las tensiones medias son maximas y el drenaje mas
efectivo) y disminuye con la profundidad.

Si se compara la carga de rotura obtenida con la carga aplicada por el peso de los cajones rellenos de arena se
obtiene un factor de seguridad de 1,1. A pesar de este valor calculado tan bajo, los cajones sobrevivieron al relleno
de arena y se inicié un nuevo proceso de consolidacién que indujo de nuevo incrementos de resistencia.

400 - CAJONES BAJO PESO TOTAL
Durante el periodo de tiempo entre el relleno con arena de
> los cajones y la tormenta (7 dias) se combina la conso-

lidacion de los excesos de presién debidos a la carga
por hundimiento de los cajones con agua y los debidos al
incremento de peso por sustitucién del agua por arena. La
mejor manera de analizar la presién de agua en un tiempo
dado es diferenciando los dos procesos de manera que,
para el momento en el que ocurre la tormenta, se considere:

Q/b (kN/m)
2

250 + S a) Un proceso de consolidacion calculado para
= Symmettic caliapse Mechanizn Aq =AQ/b =134 kN/m (relleno con agua), que duré 21 dias.

= "_'I' Nm*’“}‘“‘““ ‘°"“"I’°"‘"'d‘mlm | ~ b) Unproceso de consolidacion calculado para
20 30 40 50 60 70 80 AQ = A/b =86 kN/m (incremento de carga debido a la

Angle o (°) sustitucion de agua por arena), que duré 7 dias.

Figura 23, VARIACION DE LA CARGA DE COLAPSO CON T i . . :
EL ANGULO 0. DEL MECANISMO DE ROTURA. El analisis de consolidacion e incremento de resistencia

(Cajén parcialmente consolidado bajo peso total). sigue los pasos descritos ateriormente debidos a hundi-
miento con agua.

La distribucién resultante de la resistencia no drenada se calcula de la siguiente manera:

¢, (21 dias) = ¢, (inicial) +
Ac, (t=21 dias; cajones rellenos de agua) + [28]
Ac, (t=21 dias; cajones rellenos de arena)

El resultado del proceso de calculo se muestra en la figura 24, donde se dibujan los perfiles de resistencia no drenada
alcanzada y la distribucion inicial de c,. La carga afadida (relleno de arena) disponia de un tiempo limitado para
transformarse en tensiones efectivas y, por consiguiente, en resistencia no drenada disponible. Sin embargo, los
niveles superiores del suelo de cimentacidn bajo los cajones que pueden drenar con relativa facilidad aumentaron de
manera significativa la resistencia no drenada. El perfil de resistencia muestra un pico maximo en el contacto cajon-
cimiento. La resistencia disminuye con bastante rapidez en funcién de la profundidad para alcanzar los valores iniciales
que aumentan linealmente con la profundidad. Esta distribucion se ilustra en el corte transversal bidimensional de
la figura 25, que muestra que bajo los cajones, en los 7 m superiores, se generd un nucleo de suelo mas resistente.
Por debajo, a partir de los 10 m, se recupera la resistencia no drenada inicial. Se calcula también un pequefio incre-
mento de la resistencia cerca del borde drenante inferior.

Se calcularon las siguientes cargas de colapso vertical y factores de seguridad para la distribucion de la resistencia
correspondiente a la situacién previa a la tormenta ocurrida el 11 de noviembre de 2001 (Fig. 25).
a) Mecanismo simétrico:

(qcolapso = Q/b = 313 kKN/m para o = 589) ) FS =21?g =1,42

b) Mecanismo no simétrico:
(Geoepeo = Q/b = 269 kN/m para o= 44%);  FS= % _1.22

El mecanismo critico, en este caso, es el mecanismo profundo (no simétrico), y la superficie de rotura inferior alcanza
la cota 9,46 m, comparado con la profundidad méaxima de 6,72 m del mecanismo simétrico, que es menos profundo.
Ello es consecuencia del perfil «invertido» de resistencia no drenada que generé el peso de los cajones.
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c, (kPa) c, (kPa)
0 25 50 75 100 0 25 50 75 100
0 | | | 0 | | | ]
5 5 -
E10- E 10
5 L=
515 515
2 o
20 20 -
25 - 25 -
(a) x=9.80m (b) x=19.60 m
c, (kPa) c, (kPa)
0 25 50 75 100 0 25 50 75 100
0 =M | | | 0 | | | ]
5] 5
E 10 E 10 -
g =}
815 | 215 |
= | o
20 20
25 25 -
(c) x=22.05m (d) x=26.95m
c, (kPa)
0 25 50 75 100
0 =) ] ] |
5 —
E 10
=10 Initial
515 - —o— After 21 days
20 -
25 -
(e) x=34.30m

Figura 24. RESISTENCIA NO DRENADA EN LOS PERFILES VERTICALES DEFINIDOS POR x = 9,8, 19,6, 22,05, 26,95, y 34,30 m
EN EL MOMENTO EN QUE SE DESENCADENA LA TORMENTA (t = 21 dias después del fondeo de los cajones).
(También se indica la distribucién inicial de c..)

SAND

Figura 25. DISTRIBUCION CALCULADA DE LA RESISTENCIA NO DRENADA DISPONIBLE
EN EL MOMENTO EN QUE SURGE LA TORMENTA (11 de noviembre de 2001).
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Cajones bajo la carga del oleaje
EFECTO DEL OLEAJE EN LOS CAJONES

Goda (1985) propuso un método de célculo de la fuerza del oleaje en diques verticales. La carga de olas tiene
dos componentes: una sobrepresion en la pared expuesta y una subpresién en la base de los cajones. La figura 26
muestra un esquema de la distribucién de estas presiones, que equivalen a las siguientes fuerzas concentradas:

— Fuerza horizontal H a cota Z,..
— Fuerza de levantamiento U en una coordenada horizontal Xy.

Para una altura de ola maxima significante, segun las lecturas registradas durante la tormenta del 11 de noviembre de
2001, se calculan las siguientes fuerzas y puntos de aplicacion:

H =779 kN/m
Z,=894m
U =267 kKN/m

Xu=b/3=6,50m

El objetivo, ahora, es estimar las condiciones de estabilidad de los cajones afectados por esta nueva serie de fuerzas.
Sin embargo, las fuerzas de ola son ciclicas y obligan a realizar dos tipos de andlisis. Primero hay que examinar
la estabilidad estatica de los cajones que se ven afectados por las mayores fuerzas estaticas (H y V) que puede
generar la tormenta. Después se analizara el tema de la licuefaccion del suelo tras sufrir repetidas cargas de ola.

—i= ' o
e 21 H Q,=Q-U
H —ef :
.t Caisson ZHW |
Ly \,—_.: !
1 g
/ba“ﬂooc [ P41 P —oo,0p" ooc\
i ==
L
l |
-
u
Figura 26. PRESIONES DE OLA DE GODA Figura 27. MECANISMO DE ROTURA BAJO
(1985). LA COMBINACION DE LA CARGA GRAVITACIONAL

Y LAS FUERZAS ESTATICAS DE OLA.
ANALISIS ESTATICO. FACTOR DE SEGURIDAD

El problema se ilustra en la figura 27. El peso Q se reduce ahora debido a la fuerza de elevacién calculada U y se afade
una carga de ola horizontal H. La figura también muestra el mecanismo de rotura que se supone para la aplicacién del
teorema de la cota superior. Sélo la fuerza vertical Q, y la fuerza horizontal H llevan a cabo un trabajo externo. Cabe
sefialar que en este caso es imposible el uso del mecanismo simétrico, por lo que sélo se analizara el mecanismo
«profundo» no simétrico. El trabajo externo se expresa como:

W, = (Q—=U) 3, sin o+ HY; cos a [29]

El trabajo interno de disipacion se calcula como en casos anteriores. Teniendo en cuenta la distribucion no uniforme
de la resistencia no drenada, los calculos se basan en valores de c, estimados en los vértices del mecanismo
(A, B, C, D, E) y en los puntos intermedios (1, 3, 4, 5, 6). El cajon y la cuha ABE se desplazan como un cuerpo sélido
y, por tanto, AE no sufre ninguna disipacién de corte.

La determinacién del factor de seguridad contra rotura requiere una consideracién especial. Hasta ahora, el
factor de seguridad se ha definido como la relacion entre la carga limite vertical (que se determina con el teorema de
la cota superior) y la carga real generada por el cajon y definida por su propio peso. Pero, a partir de este momento,
tres fuerzas actuaran sobre el cajon: peso Q, carga horizontal H y subpresién U.

Se distinguiran las fuerzas reales actuantes de las fuerzas que realmente llevan a la rotura (Q™ vs Q™"7, etc.).
Si se define un Unico factor de seguridad FS:
Qrotura H rotura U rotura

FS = Qe - Hreal - yre

(30]
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La ecuacion de equilibrio de la cota superior (W, = W,,\), que define las cargas de rotura, puede expresarse:

FS [(Q~U*) sin 0.+ H** cos a] = %‘ = Wi, [31]

Esta ecuacion permite calcular el factor de seguridad:

*

F — int 2
S (Q* —U*) sin o, + H™®® cos o [32]

donde Wi, es una funcién de .
La minimizacién de la ecuacion [32] en funcién de o proporcionara la mejor aproximacion al FS de la cota superior.

Consideremos la estructura de Wi,. Se trata de la suma ponderada de los valores de ¢, tomados en posiciones
diferentes (c,;) los vértices del mecanismo y los puntos intermedios auxiliares:

N
2, By [33]
j=1

donde B; son coeficientes que dependen de la geometria del mecanismo. Por tanto, la ecuacion [31], que establece
el equilibrio entre el trabajo externo y la disipacién interna, puede expresarse:

FS [(QreaI_Ureal) Sin o+ Hreal cos (X] =z Bquj [34]
0 bien: Cyj
(Qreal_Ueal) sin oo+ H™® cos o =Z Bj Fg =z Bjctj [35]
) * C'-‘j
donde: ©i~Fs o

es la serie de resistencias al corte no drenado que se han movilizado y que son necesarias para satisfacer el equi-
librio indicado por el mecanismo de la cota superior.

Esta definicion es esencialmente similar al concepto de factor de seguridad que se usa para el analisis de equilibrio
limite; es decir, el factor de reduccién que se debe aplicar a los parametros de resistencia para conseguir el equilibrio
estricto bajo las cargas reales.

Este resultado es consecuencia de la relacién lineal entre las cargas de rotura y la resistencia no drenada. Sin
embargo, éste no es el caso de los analisis drenados, ya que las cargas de rotura y el parametro de resistencia
drenada (tan ¢") no estan relacionados de manera lineal.

El factor de seguridad no es una medida teérica o particularmente bien definida de la incertidumbre. Existen
otras alternativas que pueden adecuarse a las necesidades del proyectista. Por ejemplo, en el caso que se
esta discutiendo, se podria argumentar que la carga de ola es bastante incierta comparada con el peso del cajon
Q. Por ello, un factor de seguridad cuyo objetivo sea juzgar el riesgo de rotura debido a la carga de ola puede
definirse:

N H rotura U rotura
FS = Hreal = Ureal [37]
sin incluir el peso del cajén, a diferencia de la definicién previa, segin muestra la ecuacion [30].
Siguiendo los pasos anteriores, se obtiene una expresién para FS* igual a:
* real oj
FS* Wii— Q*'sina [38]

" H*cos o, — U™ sin o
que debe minimizarse en funcién de o.

Los factores de seguridad FS* y FS se han calculado para las fuerzas: Q™ = 4.312 kN/m; H™ = 779 kN/m;
Urd = 267 kN/m, y para la distribucién calculada de los valores de ¢, en el momento en que actla la tormenta:
t = 21 dias después del fondeo.

Los factores de seguridad calculados y el angulo o, que define el mecanismo critico, son:
FS=1,10 para o = 41%; FS*=1,77 para o = 41°

El calculo indica que la fuerza de ola estatica no fue suficiente para inducir una rotura generalizada de los cajones;
pero, si se tiene en cuenta la definicion clasica del factor de seguridad, falté poco. Cabe pensar que los mecanismos
propuestos de cota superior proporcionan estimaciones razonables de la realidad: después de rellenar los cajones
de arena también se predijo que el FS = 1,1, y, ciertamente, no se produjo una rotura.
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El hecho de que FS* sea un valor alto indica que la escala de medida de riesgo no puede ser absoluta. Si variase
la definicidon, deberia cambiarse también la escala de riesgo. En este trabajo, el factor de seguridad es un factor de
reduccion de la resistencia, tal y como se define, para condiciones no drenadas, en la ecuacion [36].

La rotura de los cajones fue también una indicacién de que el suelo de cimentacién habia sufrido una reduccion adicional
de la resistencia, que probablemente se deba a la licuefaccion del suelo, tema que se tratara en el siguiente epigrafe.

ANALISIS DE LA LICUEFACCION

La estabilidad de los cajones bajo carga horizontal se comprueba en la practica examinando ciertas posibilidades
de rotura: capacidad portante (o estabilidad global), deslizamiento y vuelco. En el epigrafe anterior se ha discutido la
capacidad portante de los cajones frente a su propio peso, combinado o no con la estimacién estatica de la carga de
ola. La investigacién tras la rotura no proporcioné datos a favor de una rotura por deslizamiento o giro.

El hundimiento profundo de los cajones tras la rotura (Fig. 5) y el tipo de rotura (inclinacién del borde superior del
cajon en direccion a mar) sugieren que la licuacion del suelo pudo ser determinante. El diagrama de interaccion
ciclica (Fig. 10) muestra que las condiciones de licuacién vienen definidas por la relacién normalizada de tension de
corte media y ciclica y por el numero de ciclos aplicado.

En vez de realizar un andlisis global dindmico, seguiremos un enfoque simplificado:

a) Las tensiones de corte en planos horizontales (t,,) se calcularan en el terreno de cimentacién para los dos estados
siguientes:

— Peso de los cajones.
— Accién de las olas.

Estos calculos se basaran en la teoria de la elasticidad.

b) Después se calcularan las relaciones tensionales (tensién de corte con relacién a la tensién efectiva vertical).
La distribucioén de las tensiones efectivas verticales (c3) corresponde al tiempo de consolidacion al comienzo
de la tormenta (t = 21 dias después del fondeo de los cajones).

c) Los indices de tension calculados se compararan con la informacién que proporciona el diagrama de interaccién
ciclica (Fig. 10). Para un numero estimado de ciclos de carga generados por la tormenta, un punto genérico del
terreno de cimentacion puede corresponder a una zona estable o inestable (licuada). Los puntos que «satisfacen» la con-
dicién de licuacién definiran el area en que la resistencia a suelo no drenado disminuira hasta un estado poslicuado.

d) Se llevara a cabo un nuevo analisis de estabilidad siguiendo la metodologia de la cota superior. La distribucién
espacial de la resistencia no drenada serd, en este caso, la consecuencia del estado inicial (aumento lineal de c,
con la profundidad), la historia previa de consolidacién bajo el peso de los cajones y los valores reducidos de ¢,
en las areas licuefactadas.

a) Tensiones de corte en los planos horizontales:

Consideremos la distribucién de tensiones bajo los cajones debido a su propio peso. La tensidon de corte calculada
en planos horizontales bajo el peso de los cajones, antes de la tormenta, se ilustra en la figura 28. Estas tensiones
de corte definen el valor estatico permanente. Hay que tener en cuenta que los estados geoestaticos iniciales siguen
direcciones vertical y horizontal y no ocasionan corte de los planos horizontales.

La figura 28 muestra que cerca de la superficie de cimenta-
cién existe un pico que coincide con la transicion entre las
areas cargadas y descargadas. Lejos de esa zona de intenso
cizallamiento encontramos valores absolutos bajos de la
tension de corte. Con la profundidad, el pico «se ensancha»
y las tensiones de corte se distribuyen de manera més
homogénea. El peso de los cajones introduce tensiones de
corte significativas en la cimentacion. Incluso a 20 m de
profundidad, donde la capa rigida arenosa marca el limite
inferior de suelo limoso blando, la tensién de corte maxima
es de unos 40 kPa.

El hecho de que la tensién de corte sea positiva o negativa
carece de especial relevancia en este caso, pues ambas
pueden conducir a condiciones limite (suponiendo que las
propiedades del suelo sean isotrépicas).

T,, under the caisson dead weight (kPa)

Si observamos la accién del oleaje, la fuerza horizontal

Figura 28. VALORES DE t,, CALCULADOS ! I
BAJO LOS CAJONES, SOMETIDOS A PESO PROPIO, resultante H que actla a cota Z, sobre la base del cajon
A PROFUNDIDADES z=1,3,8,12y 20 m. equivale a la fuerza de corte H en la base de cimentacion
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y a un momento My, = HZ,. Segin Goda (1985), la base también se ve afectada por una distribucion triangular de
la subpresién de agua en la interfaz cajén-suelo que equivale a una carga U y a un momento My, que se ahade a M,,.
La serie de fuerzas inducidas por el oleaje equivale al siguiente grupo de tensiones ejercidas sobre la interfaz de
cimentacion del cajon:

a) Una tensién de corte g = H/b en direccién H.

b) Una tensiéon normal uniforme p = U/b.

¢) Una tensién normal uniforme p; = 6,a = 6 M/b?, donde M = My, + My,

d) Una distribucion triangular de las tensiones normales de compresién con un valor maximo de p, = 26 . = 12 M/b%

La figura 29 muestra las tensiones de corte y normal calculadas para las siguiente fuerzas ciclicas: H = 779 kN/m;
My =H - Zy=7.242 kN - m/m; U = 267 kN/m; My= 869 kN - m/m. La simetria de la distribucién de tensiones de
corte se pierde. Los valores de pico para cotas superficiales se concentran de nuevo cerca de los bordes de los
cajones. Ademas, la fuerza de corte que se aplica en la interfaz se traduce en tensiones de corte significativas,
a cotas superficiales, bajo la base del cajén. Las tensiones de corte ciclico son del mismo orden de magnitud
que las tensiones de corte estatico.

b) Relaciones de tension:

Teniendo en cuenta que las tensiones efectivas norma-
les en los planos horizontales han de normalizar las
tensiones de corte, en la figura 29b se han dibujado en
posiciones similares. La figura 30 proporciona también
un perfil vertical para demostrar que las tensiones efecti-
vas verticales alcanzan valores altos cerca de la base
del cajon (a causa de la consolidacién elevada a cotas
superficiales). Estos valores disminuyen en funcién de la
profundidad hasta 7 m de profundidad cuando el peso
geoestatico (estado inicial) vuelve a ser dominante.

Se calculan asi los indices Tae/G7 Y Toya/ Gy, QuUe €n
las figuras 31a,b se dibujan para las mismas cotas.
Las dos figuras muestran que los indices de tensién
alcanzan valores muy altos en la zona de transicion
30— entre las areas cargadas y no cargadas por el cajén.
Resulta obvio que el suelo no puede resistir estos
altos indices de tensiones y que, por tanto, se alcan-
zara su plastificaciéon y se produciran redistribuciones
tensionales. La figura indica que las zonas superficia-
les en el borde de los cajones estan plastificadas vy,
ademas, se muestran especialmente criticas ante car-
gas ciclicas. Bajo los cajones, el indice de tensiones
disminuye rapidamente a causa de las altas tensiones
de confinamiento. A cotas mas profundas, la transicion
entre las areas superficiales de carga y descarga
permanece en condiciones criticas. Ello se aprecia
mejor si los indices de tensiones de la figura 31 se
comparan con el diagrama de interaccién ciclica de la
figura 10.

Effective vertical stress (21 days) (kPa)

Ty for cyclic forces (kPa)

i ¢) Zonas licuefactadas:

Figura 29. CALCULO DE: a) TENSION VERTICAL EFECTIvA  -0S ndices de tensiones calculados se compararon

ESTATICA 6,; b) TENSION DE CORTE CIiCLICO T,, A COTAS con QI diagrama C!e interaccién ciclica de la figura 10.
2=1,3,8,12y 20 m. Los indices tensionales que pertenecen a la zona

inestable o licuada se indican en la figura 32. La zona
«estable» viene definida de manera simplificada por tea / 6% < 0,15y Tae / 67 < 0,25. Fuera de este dominio
rectangular se supone que el suelo llega a licuefactarse. El indice ciclico de tensiones limite (0,15) es valido para
un numero (100-200) de aplicaciones ciclicas de tensién. Estos valores se acercan al nimero de impactos de ola
cuando la tormenta alcanza su maxima intensidad (altura significativa de ola igual a 4 m).

Las areas licuefactadas definen dos grandes bolsas en ambos extremos del cajon, que alcanzan una profundi-
dad méaxima de unos 14 m. Sin embargo, no se aprecian condiciones de licuacién bajo el area central del cajén
(Fig. 32).

La figura 11 muestra la resistencia no drenada de las areas licuadas. La dispersién es alta y resulta dificil escoger
un valor fiable. Aun asi, se eligié una resistencia de poslicuacién préoxima al maximo sugerido en este grafico:
¢, = 0,06, 67 = 0,09 o, para estimar la estabilidad en caso de que el suelo se licuase.
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Figura 30. TENSIONES EFECTIVAS VERTICALES 21 DiAS
DESPUES DE FONDEAR LOS CAJONES PARA x = 14,70 m.
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d) Estabilidad de los cajones:

La ultima fase del analisis consiste en evaluar las
condiciones de rotura cuando una parte del suelo de
cimentacion se ha licuado. El mecanismo de rotura
cruza la zona licuada que se encuentra en el lado tierra
de la cimentacion del cajon (Fig. 32). La distribucion de
la resistencia no drenada en las zonas no licuadas ya
se ha comentado con anterioridad. En la zona licuada:
Cu=0,09 Gn.

El factor de seguridad calculado disminuye drasticamente
hasta 0,56 para un mecanismo critico definido por un
angulo o. = 44°. Incluso si la zona de licuacion se carac-
teriza por un valor relativamente alto de resistencia no
drenada residual (0,09 c1,), esta brusca disminucion del
factor de seguridad es muy significativa.

Si se especifica una reduccién aun mayor de la resis-
tencia, el factor de seguridad se desploma, alcanzando
valores muy bajos. Este resultado ayuda a explicar
el fuerte soterramiento de los cajones a causa de la
rotura.

10 20 30 40
20 X (m)

Figura 31. a) iINDICE ESTATICO DE TENSIONES (O MEDIO); b) iNDICE CiCLICO DE TENSIONES.
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Liquefied zone

L 8 T SANDE B S T T T

Figura 32. AREAS LICUADAS BAJO UN CAJON DEBIDO A LA CARGA CIiCLICA DE LA TORMENTA
(También se indica el mecanismo critico de rotura.)

Discusion

El teorema de la cota superior de la plasticidad proporciona una estimacién no segura de la capacidad portante.
Una comparacion con la solucion analitica disponible para incremento lineal de la resistencia no drenada del suelo
muestra que los errores pueden ser del orden del 17 % para el mecanismo critico de rotura que se ha escogido.

Sin embargo, el mecanismo es simple y puede adecuarse, con poco esfuerzo, a las complicadas distribuciones de la
resistencia no drenada a corte.

No obstante, cabe considerar esta limitacion desde una perspectiva diferente. La figura 33 muestra la variacion
en el tiempo del factor de seguridad de los cajones, desde su fondeo (t = 0) hasta su rotura, 21 dias mas tarde. Se
consideran en cada caso los mecanismos simétricos (superficiales) y no simétricos (profundos) criticos.

Los factores de seguridad calculados deben observarse de manera secuencial, prestando especial atencion a los
cambios en el FS, pero no a sus valores concretos. Su evolucion en el tiempo es la informacién mas interesante.
El hecho de que los cajones no colapsen durante su fondeo proporciona una condicién de referencia (FS > 1) para
t = 0, independientemente de los calculos. Se supone que, a la vista de los resultados obtenidos, el valor real del FS
estaba préximo a 1,3. El proceso de célculo que se ha descrito, que mantiene los mecanismos de rotura, se traduce
en un valor del FS mayor pero préximo a 1, en t = 21 dias, para una carga estatica equivalente a la accion de las olas.

SF “
& on-symmetric 1.82 (47°)
Symmetric 1.36 (51°)
b Non-symmetric 1.2 (44°)
Non-symmetric 1.10 (41°) (Storm - Static analysis
1 Non-symmetric 1.11 (47°) o L =
Non-symmetric 0.63 (44°) (Storm - Liquefaction)
0 T T - —
0 14 21 Time (days)

Figura 33. EVOLUCION DEL FACTOR DE SEGURIDAD DE LOS CAJONES (FS) FRENTE A CAPACIDAD PORTANTE
(Entre paréntesis, angulo critico del mecanismo de rotura.)

Por tanto, se concluye que la rotura y hundimiento profundo de los cajones tiene su explicacion en el mecanismo de
pérdida de resistencia asociado a la carga ciclica de las olas. Parece que la explicacion mas plausible de la pérdida
de resistencia sea un fendmeno de licuefaccién, especialmente si se considera el profundo soterramiento en el suelo
de cimentacion de los cajones afectados.

El analisis efectuado mediante un procedimiento inspirado en el diagrama ciclico de movilidad del suelo natural
indica que una gran parte de la cimentacion de los cajones alcanzé condiciones criticas durante la tormenta del 11 de
noviembre de 2001. Se calcula una reduccion considerable del factor de seguridad, incluso si la pérdida de resistencia
no drenada es moderada. En otras palabras, independientemente del factor de seguridad, a t = 21 dias y bajo una
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carga de ola pseudoestatica, la licuefaccién del suelo de cimentacién es capaz de provocar una rotura catastroéfica.
Estos comentarios dan valor al calculo de la cota superior como un procedimiento sencillo y Gtil de analizar las condi-
ciones y razones de la rotura, incluso si se producen errores al estimar la carga real de rotura.

En relacién con la figura 33 existen también algunas incertidumbres sobre el momento exacto en que se rellenaron los
cajones con arena. Sin embargo, este hecho carece de mucha importancia, pues los cajones no sufrieron rotura bajo
el peso total. Si el periodo de tiempo entre el momento en que se llenaron de agua los cajones y el momento en que
se rellenaron de arena hubiese sido mas corto y se hubiese registrado un FS < 1 durante el llenado con arena, la con-
clusion seria que el FS inicial era algo mas alto que el calculado en este trabajo. Pero el procedimiento desarrollado
puede aplicarse a continuacion de forma similar.

Los mecanismos cinmaticos que se analizan en este articulo implican un desplazamiento vertical de los cajones.
De hecho, el mecanismo de rotura también incluia una componente rotacional (Fig. 5). Los mecanismos escogidos son
s6lo una aproximacion, pero son capaces de explicar satisfactoriamente la secuencia de eventos que llevaron a la rotura.

El analisis de la licuacién también tiene sus limitaciones. Los altos indices de tensiones que se calculan en ciertas
areas de cimentacion (cerca de los extremos de los cajones) son imposibles. Sin embargo, las clasicas distribuciones
de tension elastica (que no dependen de las constantes elasticas para perfiles de suelo homogéneos) proporcionan
una estimacién razonable para grandes areas del suelo de cimentacién.

La rotura de cajones en la literatura

Oumeraci (1994) ha recogido y comentado casos de rotura de cajones verticales. El autor describe la historia de
disefio y construccién de cajones verticales e identifica las causas de roturas. Sin embargo, la informacion en la mayoria
de los casos es muy limitada, especialmente sobre las condiciones de cimentacién. Concluye que las fuerzas inducidas
por olas singulares son preocupantes y, probablemente, razén principal de los fracasos observados. Sobre el papel del
terreno de cimentacién, el autor comprueba que se ha observado con frecuencia la existencia de erosion y arrastres al
pie de las estructuras. Pero las roturas principales estan probablemente asociadas al desarrollo de presiones intersti-
ciales durante la carga ciclica y, tarde o temprano, con una licuefaccion total o parcial de los suelos de cimentacion.

A diferencia de las cargas inducidas por terremotos, la accién del oleaje se caracteriza por periodos de tiempo largos
(frecuencia baja de impactos), por un nimero relativamente grande de cargas aplicadas y por una secuencia de rapi-
dos impactos, especialmente si una ola rota golpea el paramento. Una vez que el suelo ha licuefactado o mantiene
cierto nivel de sobrepresién intersticial, la rotura puede ocurrir por algin tipo de deslizamiento.

Se ha comprobado también que la accién de las olas sobre el fondo del mar puede provocar la acumulacién excesiva
de presiones de poro, fenédmeno que puede conducir a la inestabilidad de suelo. El dafio de algunas estructuras
maritimas ha sido atribuido a este fenémeno, que han estudiado Jeng (1998, 2001) y Jeng y Lin (2000). La mayoria
de los estudios se refieren a bancos de arena de alta porosidad. Sin embargo, las presiones de agua se disipan
después de la accién del oleaje y el suelo consolidara, aumentando la resistencia frente a una nueva tormenta
significativa.

El modelo de ola irregular originado en los alrededores de una pared vertical también se ha asociado al dafo obser-
vado. No sélo la carga ciclica, sino también la rotaciéon de tensiones experimentada por el suelo, puede inducir la
licuacién (Sassa y Sekiguchi, 2001).

Sin embargo, los cambios de tension inducidos por la ola que carga sobre las estructuras maritimas son considera-
blemente mas importantes que la carga directa inducida por las olas sobre el fondo del mar (De Groot et al., 2006).
Esta fue también la conclusion de experimentos de laboratorio en gran escala descritos por Kudella et al. (2006).

El fenémeno de licuacion del suelo ha recibido mucha atencion en la literatura geotécnica. La investigacién sobre
terremotos ha generado la mayor parte de la informacién experimental. Ishihara (1993) y Youd y Idriss (2001) han
proporcionado una descripcidén extensa del fenémeno.

Los ensayos en modelo han proporcionado una informacién adicional sobre los mecanismos de rotura bajo la carga de
olas. Los ensayos a escala en condiciones gravitacionales normales no pueden reproducir las condiciones de tensién
que existen a la escala de los prototipos ni permiten reproducir correctamente el comportamiento de licuefaccién.
El tipo de rotura observado en estos ensayos (movimiento hacia el lado mar de la cabeza de los cajones) no esta
sustentado por observaciones de campo, incluyendo la rotura aqui descrita.

Los ensayos en centrifuga son un instrumento poderoso para estudiar el comportamiento de cajones sometidos a la
carga repetida de oleaje. Rowe y Craig (1976), Van der Poel Poel y De Groot (1998) y Zhang et al. (2009) describen
algunos casos. Todos ellos se refieren a cajones cimentados en bases arenosas. Encuentran que los mecanismos de
rotura conducen a la inclinacion de la cabeza del cajon hacia el lado mar. Estos autores han propuesto, como causas
de las roturas, el reblandecimiento y la erosién de la arena en los alrededores del talén de los cajones, asi como
la aparicion de zonas importantes de licuacién bajo el borde del cajén. Estos trabajos, asi como los ensayos
de corte ciclico en laboratorio, indican que las tensiones irregulares de corte y con cambio de signo favorecen
la aparicion de fenémenos de licuacion.
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Ejecucion de muros-pantalla en ambito portuario
Caso practico: Construccion de vaso estanco en Marina de Sotogrande (Cadiz)

Oscar RIVAS MARCOS

INGENIERO DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS
TERRATEST

0. Introduccion

La creciente actividad portuaria demanda cada dia mayores y mas complejas instalaciones en los puertos y mas alla
de la mera actividad portuaria comercial, el desarrollo del turismo costero y nautico, simultaneamente a la cada vez
mayor dependencia del automovil, requiere igualmente de edificaciones con sétanos en zonas portuarias 0 muy proé-
ximas al mar. Por todo ello es necesaria la aplicacion de la técnica de los muros-pantalla para poder acometer este
tipo de construcciones de manera segura.

Los muros-pantalla representan una técnica habitual y muy necesaria en la construccion moderna, se trata de una tec-
nologia sobradamente conocida dentro del campo de las cimentaciones especiales, y, como es sabido, su ejecucion
viene marcada por dos grandes condicionantes: la presencia de agua (nivel freatico) y las caractersticas geotécnicas
del terreno que se ha de excavar.

Se puede afirmar que estos dos grandes condicionantes son especialmente diferenciadores en el caso de obras en
ambito portuario o cercanas al mar. En este tipo de obras la presencia de nivel freatico es segura y normalmente muy
superficial, asimismo, en cuanto a los tipos de terreno a excavar, es habitual que se presenten casos de importante
dificultad desde el punto de vista geotécnico; por un lado es habitual la presencia de terrenos flojos o fangos en el caso
de terrenos ganados al mar, y por otro lado es habitual también la presencia de terrenos duros y/o con importantes
oquedades por la presencia previa de escolleras.

Como ya es sabido, la correcta preparacion y tratamiento de los lodos tixotrépicos es muy importante para poder ga-
rantizar una correcta ejecuciéon de los muros-pantalla y una adecuada calidad del producto terminado. En los casos
de obras en ambito portuario este aspecto es de mucha mayor importancia si cabe, tanto por la dificultad de tabajar
correctamente con niveles freaticos superficiales, como por los posibles desprendimientos cuando se esta actuando
en terrenos muy blandos.

Asimismo en este tipo de obras existe otro gran condicionante, desde el punto de vista del disefio del muro pntalla: el
sistema de agotamiento interior del nivel freatico. Debido a la presencia superficial del nivel freatico y como conse-
cuencia de la necesidad de realizar un vaciado interior deprimiendo dicho nivel, el muro-pantalla perimetral, ademas
de realizar la misién de contener los empujes de tierras, sirve como elemento barrera que permite, mediante un
sistema adecuado de bombeo, generar las pérdidas de carga suficientes a la circulacién de agua como para que sea
posible el agotamiento interior del nivel freatico manteniendo el nivel exterior. Por todo ello, en este tipo de casos el
diseno de la profundidad del muro-pantalla no sélo viene determinado por el calculo estatico de empujes horizontales
sino que también ha de disefiarse en concordancia con el sistema de drenaje. Por ello en infinidad de ocasiones
es necesario realizar muros-pantalla de mayor profundidad a la estrictamente necesaria por el célculo de empujes;
hecho que se resuelve habitualmente disefando el muro-pantalla en hormigén en masa en la zona por debajo del pie
necesario por empujes.

1. Caso practico: Construccion de vaso estanco en Marina de Sotogrande (Cadiz)

1.1. INTRODUCCION

Se trata de la construccion de un vaso estanco para la formacién de un sétano en la construccién de un edifcio resi-
dencial y comercial en la Marina de Sotogrande (Cadiz). La parcela tiene una superficie de 22.000 m? y limita al este
con el mar (Fig. 1).

La necesidad de la construccion de un sétano en esta parcela hizo necesario el planteamiento de una solucién tipo vaso
estanco debido al condicionante de la presencia del nivel freatico superficial y a la subpresioén hidrostatica sobre la
cimentacion del edificio, por ello era necesaria una solucién que resolviese simultdneamente el problema de los empu-
jes horizontales en la contencién debidos al terreno y al agua, asi como la cimentacion del edificio, tanto en las hipote-
sis de carga vertical gravitatoria, como en las de subpresién hidrostatica maxima con minima carga vertical gravitatoria,
todo ello en concordancia con el disefio de un sistema de agotamiento del nivel fredtico adecuado, que permitiese el va-
ciado interior en seco y la posterior construccién de la cimentacién interior y el resto de la edificacién.
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Figura 1. EMPLAZAMIENTO DE LA PARCELA DONDE SE HA DE CONSTRUIR EL VASO ESTANCO.

Figura 2. VISTA AEREA DE LA PARCELA DURANTE EL COMIENZO DE LOS TRABAJOS.
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A las dificultades geotécnico-estructurales del vaso hay que anadir otra si cabe ain mayor; los maximos requisitos de
estanquidad que venian marcados de proyecto.

1.2. CARACTERIZACION GEOTECNICA E HIDROGEOLOGICA

En la zona aflora un conjunto denominado «Unidades Al6ctonas del Campo de Gibraltar» y «Unidad Algibe», las
primeras estan compuestas por terrenos de cobertera y la unidad Aljibe esta formada por alternancias de areniscas y
arcillas; sobre estos materiales son frecuentes los depésitos aluviales de naturaleza granular asociados a la dinamica
sedimentaria del rio Guadiaro.

En la parcela en concreto aparecen niveles aluviales (arenas, gravas y arcillas) sobre sustrato terciario. Esto se tra-
duce en cinco niveles geotécnicos diferenciados que se describen a continuacién:

 Nivel I. Materiales granulares flojos: Se trata de arenas y gravas de compacidad floja.

* Nivel Il. Materiales granulares flojos-medios: Son alternancias de arenas y gravas con algunos niveles arcillosos.
Se trata de un terreno de compacidad floja-media.

» Nivel lll. Materiales granulares densos, compuestos por arenas y gravas con algunos niveles arcillosos, compaci-
dad densa.

 Nivel IV. Arcillas de alta plasticidad. Este nivel s6lo aparece en las zonas mas proximas al cauce del Rio Guadiaro,
se trata de un nivel con consistencia blanda-media.

* Nivel V. Formaciones terciarias; arenas bioclasticas cementadas (biocalcarenitas) y arcillas argilitizadas, se trata de
niveles de compacidad muy densa y constituyen el sustrato terciario de la zona.

En la figura 3 se puede observar la compacidad floja del terreno hasta una profundidad de 11 m aproximadamente, es
decir, hasta alcanzar la capa de materiales granulares densos.

En lo referente al nivel freatico, durante la campafa de investigacion geotécnica se detectd a profundidades que
oscilaban entre 0,70 y 1,20 m estando sometido a las variaciones correspondientes al régimen de mareas con un
rango de variacién de hasta 1,10 m.
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Figura 3. ENSAYOS DE PENETRACION DINAMICA TIPO DPSH
(Se observa la baja resistencia del terreno hasta 11 m de profundidad).
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1.3. DESCRIPCION GEOMETRICA DEL VASO

La contencién ha de soportar los empujes desde cota + 2,20 a la que se sitda la plataforma de trabajo, hasta la cota
—3,02 donde se situa la cara inferior de la losa de fondo. El nivel fredtico se sitia a cota + 0,00 pudiendo experi-
mentar sobreelevaciones debidas el régimen de mareas hasta cota +1,10. La superficie total en planta del vaso es
de 18.230 m?.

1.4. DESCRIPCION DE LA SOLUCION ADOPTADA

El disefio de la solucion del vaso se vio muy influenciada por la dificultad del rebajamiento del nivel freatico
que habia que acometer, parecia algo descabellado agotar mas de 4 m de altura piezométrica de agua en una
superficie total de mas de 18.000 m? de manera simultanea, por ello se decidi6 dividir la superficie del vaso en
cuatro recintos de forma que cada uno de ellos tuviese una superficie en torno a los 4.000-5.000 m?, con lo que el
planteamiento del agotamiento se tornaba mucho mas razonable desde el punto de vista del dimensionamiento
de los equipos de bombeo. El planteamiento era no comenzar el bombeo en un recinto hasta que no se hubiera
sellado la losa de fondo correspondiente al recinto anterior, desplazandose de un recinto a otro toda la instalacion
del sistema de agotamiento.
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Figura 4. PLANTA GENERAL DE MUROS-PANTALLA Y CIMENTACION INTERIOR
(Se aprecia la divisidn del vaso en cuatro recintos).

Para realizar la compartimentacion en cuatro recintos se proyectaron tres muros-pantalla de cierre interiores (Fig. 4)

La contencion se resuelve mediante muro perimetral de 0,45 m de espesor arriostrado provisionalmente mediante an-
clajes al terreno a nivel de via de coronacion. Dicho muro-pantalla se arma hasta cota —7,50 para resistir los empujes
horizontales del terreno y del agua y se prolonga en hormigén en masa hasta la cota — 14,20 para permitir el funcio-
namiento del sistema de agotamiento del nivel freatico y conseguir el efecto barrera frente al agua requerido (Fig 5).

SECCIGN TIPO
PANTALLA PERIMETRAL

E. 1:100

Vi DE CORONACKSH

TERRENQ

41,03 PUNTAL

MATERIAL
e GRANULAR
o FLOJG

ES PROVISIONALES

SEGON PLANGS 44 y 48
HORMIGON ARMADO.

MATERILES —7.50
GRANLLARES
FLOJOS —MEDIOS

[ _HORMIGAN EM MaSe

[ S )

djos

Figura 5. SECCION TIPO DEL MURO-PANTALLA PERIMETRAL.
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El calculo del muro-pantalla se realizé mediante programa informatico Rido resultando deformaciones maximas de
10 mm a nivel de la maxima excavacién, se consideré empuje hidrostatico desde cota + 0,00 para las fases construc-
tivas y desde cota + 1,10 para la fase de servicio. Se observan los resultados del célculo en la figura 6.

Figura 6. RESULTADOS DEL CALCULO DE LAS DISTINTAS FASES DE CONSTRUCCION DEL MURO-PANTALLA.

La cimentacion interior se resuelve mediante elementos portantes de pantalla dimensionados para resistir las cargas
verticales gravitatorias asi como las ascendentes derivadas de la subpresion hidrostatica. A su vez los muros-pantalla
interiores de separacion entre recintos servirian igualmente de cimentacién de la correspondiente alineacién de pilares.

Figura 7. EJECUCION DEL MURO-PANTALLA Y ELEMENTOS PORTANTES INTERIORES.

Finalmente el vaso se cierra por el fondo mediante losa de hormigén armado de 0,50 m de espesor dicha losa se arma
para resistir la subpresién hidrostatica maxima y a la vez sirve de losa arriostrante de los encepados de los elementos
portantes de cimentacion.
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Figura 8. VACIADO DEL RECINTO 1.

Figura 9. CONSTRUCCION DE LOSA DE FONDO EN RECINTO 1.
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Figura 10. FASE DE MAXIMO VACIADO ANTES DE LA CONSTRUCCION DE LA LOSA DE FONDO
(Se aprecia en primer término pozo de bombeo para el agotamiento del nivel freatico).

1.5. IMPERMEABILIZACION

Este apartado recoge el procedimiento de actuacion para las diferentes partidas de impermeabilizacién exis-
tentes en la obra.

Estos trabajos se centran en las siguientes actuaciones:

1. Impermeabilizacién de la losa.

Impermeabilizacién de los muros-pantalla.

Sellado de juntas entre paneles de muros-pantalla.
Sellado de junta entre muro-pantalla y losa de fondo.
Sellado de junta entre muro-pantalla y viga de coronacion.

Sellado de juntas en losa.

I L A A

Impermeabilizacion de fosos de ascensor.

De forma previa al inicio de los trabajos, se realiza una limpieza del soporte a tratar mediante pulverizacién de agua
a 200 bar de presion.

Posteriormente se tratan las juntas verticales en la zona del encuentro muro-losa, por lo tanto se sanea la junta verti-
cal entre paneles y se retaca con Maxrest, una vez tratada la junta se procede a la impermeabilizacién de la zona
aplicando Maxseal Super con una carga de 2,5 kg/m? de tal forma que sobre este recubrimiento se pueda instalar la
junta hidroexpansiva Hydrotite DS-620-4,51 que ira anclada sobre el soporte mediante clavos y sellada por su parte
superior con la masilla Maxflex 100 HM.

Por encima se instala una tuberia especial para la inyeccién de resina en caso de necesidad si aparecen vias de agua
en el encuentro losa — pantalla, una vez hormigonada la losa.

Durante la ejecucién del hormigonado de la losa se aplica mediante espolvoreo el producto Maxseal Super, a
razon de 2 kg/m? de forma previa al hormigonado, sobre el hormigén de limpieza y el armado, insistiendo en las
zonas singulares como pilares, etc. y después del hormigonado y su fraguado, se aplica el mismo producto a razén
de 1 kg/m? sobre el paramento superior de la losa.

Las juntas de hormigonado que se van a producir en las distintas fases de construccion de la losa, se tratan aplicando
sobre ellas la junta hidroexpansiva mencionada anteriormente, asimismo para reforzar la impermeabilizacién y de forma
previa a la instalacion de la junta hidroexpansiva, se procede a tratar la junta con dos manos de Maxseal Super con
una carga total de 2,5 kg/m?.
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Posteriormente al fraguado del hormigdn de la losa, se ejecuta una media cafa en el encuentro muro-cara superior
de losa, que se retaca con Maxrest o Maxplug, este Gltimo en caso de existencia de via de agua y por encima de ello
se aplican dos manos de Maxseal Flex con una carga total de 2,5 kg/m?.

Una vez tratado el encuentro muro-pantalla - losa, tanto en la zona embebida en la losa como en la zona libre, se
tratan el resto de juntas verticales entre paneles y la junta entre el muro-pantalla y la viga de coronacién. En ambos
casos el tratamiento sera similar y consistira en el saneado de la junta y su retacado con Maxrest, una vez tratada
la junta se procede a la impermeabilizacion del paramento visto del muro-pantalla mediante la aplicacién de Maxseal

Super con una carga de 2,5 kg/m?.

TRATAMIENTO DE JUNTA
VIGA DE COROMNACION=PANTALLA

Figura 11. IMPERMEABILIZACION DE JUNTA ENTRE MURO-PANTALLA
Y VIGA DE CORONACION (Detalle).

Para el caso de los fosos de ascensor, se ejecuta una media cana en el encuentro losa-muro que se tratara con Max-
rest o Maxplug en caso de existencia de via de agua, y la impermeabilizacién de la superficie con dos manos de
Maxseal Flex con una carga de 2,5 kg/m?.
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TRATAMIENTO DE JUNTAS
ENTRE PANELES DE PANTALLA

Figura 12. IMPERMEABILIZACION ENTRE PANELES CONSECUTIVOS
DE MURO-PANTALLA (Detalle).

Figura 13. CONSTRUCCION DE LA LOSA DE FONDO CON PARAMENTO
DE MURO-PANTALLA YA IMPERMEABILIZADO.
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Figuras 14y 15. DISTINTAS FASES DE LA CONSTRUCCION DEL VASO.
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I. Introduccion

La cimentacién de la nueva rampa ro-ro del Puerto de Santander puede considerarse un proyecto geotécnico singular
tanto desde el punto de vista de disefio como de ejecucion. Pese a tratarse de una obra discreta con tan sélo 23
pilotes, la cimentacion ha requerido la elaboracién de un proyecto preciso y un analisis exhaustivo de todas las fases
que componen el proceso de construccién. No en vano los pilotes se ubican en el mar, estan afectados por los
condicionantes que caracterizan las actividades portuarias y han precisado medios flotantes para su construccién.

La ejecucién de la cimentacién se desarroll6 durante los meses de agosto y septiembre de 2009. En el presente
articulo se reflejan los aspectos mas relevantes de la cimentacion de la nueva rampa ro-ro y se detalla el proceso de
ejecucién de los pilotes.

2. Caracteristicas del terreno

La caracterizaciéon del terreno en la zona de influencia de la nueva rampa ro-ro se llevé a cabo mediante una
campafa de investigacion basada en tres sondeos mecdanicos a rotaciéon, con recuperacion continua de testigos,
ensayos de penetracion estandar, ensayos presiométricos y ensayos de laboratorio: analisis granulométrico, limites
de Atterberg y ensayos de corte directo tipo UU.

Los sondeos se realizaron desde una plataforma flotante (Figs. 1 y 2); para su estabilizacién se emplearon muertos
de hormigén apoyados en el fondo del mar, amarrados a las esquinas de la pontona. También se hizo uso de los
bolardos del muelle como medida complementaria de sujecion.

2.1. INTRODUCCION GEOLOGICA

La zona estudiada se sitta sobre un sustrato definido por la facies «keuper» (Triasico), constituido por arcillas de
tonos abigarrados (predominando el rojo vinoso, sobre el gris verdoso, negro y violeta), sales, ofitas y frecuentes
intercalaciones de yesos negros, grises o blancos. Dentro de estas arcillas aparecen frecuentemente bloques de
dolomias vacuolares (carniolas), areniscas de la facies «weald» y dolomias y calizas del «lias». Estos materiales
afloran como consecuencia de un proceso diapirico, ya que el enterramiento de los materiales plasticos del «keuper»
(de baja densidad) por otros de mayor densidad (terrigenos y carbonatos) crea una situacién inestable que da lugar
a la migracién de sales y yesos hacia areas con menor carga litostatica. Esta migracion genera, en superficie,
acumulaciones de forma hemisférica que elevan el terreno situado por encima, facilitando su erosion hasta que las
arcillas logran contactar con la superficie. Estas, al ser mas deleznables que los materiales de alrededor, sufren una
erosion mas efectiva que trae como resultado la depresion topografica del relieve en esta zona, y puesto que el diapiro
de Santander estd muy cercano a la costa, se ha visto inundado por el mar, generandose la bahia de Santander.

Figuras 1y 2. REALIZACION DE SONDEOS DESDE PLATAFORMA FLOTANTE.
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Como consecuencia del ascenso, los materiales que conforman el encajante sufren un proceso de brechificacién, tri-
turandose en fragmentos de tamafo muy diverso (de centimetros a decenas de metros), mezclandose con las arcillas
triasicas y resultando una disposicién aleatoria de las distintas litologias.

Esta depresién que conforma la bahia de Santander sufre un proceso de relleno y colmatacién desde el Pleistoceno
(Cuaternario) por los limos, arcillas y arenas aportados por las tres rias que en ella desembocan y los sedimentos cos-
teros en las zonas mas préximas a la costa. Ademas de esta colmatacion natural, en el Gltimo siglo se ha producido
un relleno antrépico sobre la zona interior de la marisma, con el fin de rellenar las zonas inundables por la marea
y ganarlas como zonas de cultivo y aprovechamiento industrial. En el contacto sustrato-recubrimiento cuaternario son
muy frecuentes paleocauces excavados en las arcillas yesiferas que dan lugar a espesores de suelos cuaternarios
muy variables.

2.2. CARACTERISTICAS GEOLOGICAS DEL AREA ESTUDIADA

La zona estudiada apenas presenta depdsitos cuaternarios de recubrimiento superficial, ya que ha sido dragada.
Soélo en dos de los tres sondeos efectuados se han reconocido estos materiales que, por su escaso espesor, no se
han caracterizado geotécnicamente. De techo a muro, se reconocen los siguientes tipos de depdsitos:

» Fangos bituminosos negros

Se reconocen en el primer metro de dos de los tres sondeos efectuados. Los fangos bituminosos son depoésitos
derivados de la actividad industrial que se lleva a cabo en la bahia de Santander, de ahi su color y su caracteristico
olor a hidrocarburos. A partir de otros estudios geotécnicos realizados en el puerto de Santander se ha observado que
tapizan el fondo de la bahia y que el mayor contenido en hidrocarburos lo presenta habitualmente el techo del nivel.

Los fangos estan constituidos por proporciones variables de arcillas y limos y, en ocasiones, fracciones arenosas
de grano fino. Cuando la fraccién predominante es la arcillosa presentan una plasticidad bastante elevada, siendo
su consistencia muy blanda, casi liquida. Contienen abundante materia organica y restos de caparazones.

e Arenas finas

Solo se detectan en uno de los sondeos, con tan s6lo 30 cm de espesor, y estan representadas por arenas limpias
de grano medio. Su naturaleza es silicea con restos bioclasticos carbonatados.

¢ Sustrato en facies «keuper»

Por su origen diapirico, la facies «keuper» puede contener englobados fragmentos o bloques de naturaleza y dimen-
siones muy variables A diferencia de otros estudios préximos, el sustrato rocoso reconocido en la zona de la terminal
corresponde mayoritariamente a la facies descrita tradicionalmente como «arcillas rojas», constituido por arcillas de
consistencia dura con algunas gravas, mayoritariamente de la propia argilita del «keuper» mas sana, y de yeso.

2.3. CARACTERISTICAS GEOTECNICAS DE LOS MATERIALES

Debido a que los fangos bituminosos y las arenas finas no son representativos en el conjunto de terreno analizado,
s6lo se han caracterizado geotécnicamente las arcillas rojas pertenecientes a la facies «keuper».

e Sustrato «keuper»: arcillas rojas

Los materiales reconocidos son arcillas con abundantes relictos de argilita y proporciones variables de yeso
diseminado y en forma de gravas. Los tonos son, en general, rojo vinoso con algunas pasadas grises o negras.
Comunmente, su consistencia es dura, con un valor N del SPT por encima de 30 golpes. Dado el escaso espesor
de suelos cuaternarios, la cota de aparicion del sustrato «keuper» sano es bastante homogénea y se sitla a unos
18,00 m de profundidad respecto a la cota del muelle.

En general se trata de arcillas de plasticidad media (CL). Los analisis muestran una fracciéon tamafo grava entre
el 1yel 7%, y un porcentaje de fraccion arena entre 28 y 44 %. Las caracteristicas de plasticidad de las muestras
ensayadas son muy similares entre si, con unos limites liquidos variables entre 43 y 50 % y unos indices de plasti-
cidad entre 25 y 26 %. La densidad de las arcillas oscila entre 1,71 y 1,73 g/cm?®, con una humedad natural entre
16,90y 17,90 %.

Dada la variabilidad de resultados que se obtiene con los ensayos de resistencia a compresién simple uniaxial, se
ha optado por realizar ensayos de corte directo tipo UU. Con estos ensayos se han registrado valores de cohesion
sin drenaje, C,, de 0,58 y 1,00 kp/cm?, que se corresponderian con unas resistencias a compresion simple de 1,16 y
2,00 kp/cm?, respectivamente. Estos valores no encajan con los ensayos realizados in situ (SPT y presiémetros), por
lo que, dados los materiales analizados, en los célculos se han considerado estos Ultimos como mas representativos
del estado real del terreno.

Se han realizado también ensayos presiométricos en la facies «keuper». A la vista de estos resultados se puede
comentar que el médulo presiométrico Ep varia entre 181,69 y 915,46 kp/cm?. De forma anéloga, el médulo de corte, G,
varia entre 84,63 y 381,44 kp/cm?.
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Figura 3. PERFIL GEOTECNICO.
2.4. LAMINA DE AGUA

Si se toma como referencia la cota del muelle, la carrera de marea oscila entre 0,50 y 4,00 m de profundidad. Este
dato es esencial para programar los trabajos desde la plataforma flotante.

2.5. CONCLUSIONES

En base al estudio efectuado puede concluirse que la nueva rampa ro-ro se asienta sobre un terreno formado basica-
mente por arcillas rojas del «keuper», de plasticidad media y consistencia alta, que afloran a unos 18 m de profundidad
respecto a la cota del muelle. Este material es duro y presenta una firme oposicién a la instalacion de entubaciones
y a la perforacion si no se emplean técnicas y equipamiento adecuados. En la zona mas préxima al muelle aparece
un relleno de escollera de unos 3 m de espesor (Fig. 3).

La investigacidon geotécnica realizada permite definir algunos aspectos importantes de los trabajos posteriores de
cimentacion:

 Los pilotes deben protegerse con camisas perdidas en la zona afectada por la lamina de agua. Las entubaciones
tienen que empotrarse una determinada longitud en el Keuper y, debido a la plasticidad de este material, la hinca
por vibracién parece un procedimiento mas adecuado que la percusion.

* Los pilotes deben prolongarse por debajo de la camisa perdida y empotrarse en el Keuper una longitud variable en
funcién de las cargas a las que estén sometidos. La firmeza y plasticidad del terreno implican la utilizacién de Utiles
de excavacioén en los que se priorice la capacidad de carga sobre la disgregacion del terreno.

 El «keuper» es un material firme que, en principio, no requiere la utilizacién de lodos de estabilizacion durante la per-
foracion.

 La naturaleza arcillosa del terreno puede contaminar el agua interior del pilote mediante la aportaciéon de particulas
finas. Por tanto, es necesario llevar a cabo la limpieza o sustitucién del fluido antes de hormigonar para evitar de-
fectos en el producto terminado.

» Es recomendable realizar un dragado previo y puntual de la escollera en los pilotes afectados por este material de
relleno.

3. Cimentacion de la rampa ro-ro

La nueva rampa ro-ro del puerto de Santander se apoya sobre 23 pilotes empotrados en las arcillas del «keuper» y
provistos de camisas perdidas que protegen la estructura de la lamina de agua. Los pilotes se disponen en cuatro
alineaciones paralelas al muelle actual (Fig. 4).

A excepcién de dos pilotes sometidos a la carga extraordinaria del sistema hidraulico de la futura rampa (pilotes 2
y 22), disefiados con un didmetro de 1.600 mm, los pilotes tienen un didmetro de 1.200 mm. El empotramiento de los
distintos elementos en las arcillas del Keuper es funcién de los esfuerzos particulares a los que esta sometido cada
uno de ellos.

La zona superior de los pilotes, por encima del empotramiento y afectada por el agua marina, se protege con una
camisa perdida de acero (Fig. 5) de 21,00 m de longitud y 7,50 mm de espesor (10 mm en los pilotes de 1.600 mm
de diametro) empotrada 5,50 m en el «keuper». Debido a que el procedimiento previsto para la instalacion de las
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Figura 4. DISPOSICION DE LOS PILOTES.

camisas es la vibracién, los dos extremos de las mismas se refuerzan en una longitud de 50 cm, ampliando su
espesor hasta 15 mm en pilotes de 1.200 mm y 20 mm en pilotes de 1.600 mm. De este modo la parte superior se
acomoda mejor a los esfuerzos generados por el vibrador en las zonas de enganche y la inferior presenta una mayor
oposicién a la deformacién durante la hinca. Los tubos estan dotados de pequenas ranuras verticales para permitir la
entrada del agua durante la ejecucion y compensar las presiones exterior e interior (Fig. 6).

Teniendo en cuenta que el terreno aflora a una profundidad de aproximadamente 18,00 m respecto al muelle, se de-
duce que la cota superior de la camisa se sitda 2,50 m bajo éste, quedando sumergida en situaciéon de pleamar.

Figura 5 (izda.). ACOPIO DE CAMISAS PERDIDAS DE ACERO.
Figura 6 (dcha.). TUBOS DOTADOS DE RANURAS VERTICALES PARA COMPENSAR LAS PRESIONES DE AGUA.

A continuacion se indican las especificaciones de los pilotes: numero, diametro, empotramiento y longitud total
medida desde la cota superior de la camisa perdida hasta el fondo del empotramiento (Fig. 7). La figura 8 muestra
la disposicion en alzado de los pilotes.

o | oo |BEcmmea s
(mm) (m) (m)

1,12,13, 23 1.200 17,00 32,50
2,22 1.600 23,00 38,50
3,4, 20,21 1.200 8,00 23,50
56,7,8,17,18,19 1.200 12,00 27,50
9,10, 15,16 1.200 13,00 28,50
11,14 1.200 16,00 31,50

Figura 7. DIAMETRO, EMPOTRAMIENTO EN KEUPER Y LONGITUD DE LOS PILOTES.
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Figura 8. DISPOSICION EN ALZADO DE LOS PILOTES.

4. Procedimiento de ejecucion de pilotes

Los pilotes que forman la cimentacién de la rampa ro-ro pueden dividirse, desde el punto de vista de ejecucion, en dos
grupos:

* Pilotes accesibles desde el muelle: pilotes 1, 3, 4, 5,6, 7y 8.
+ Pilotes accesibles desde plataforma flotante (pontona): el resto.

El eje de los pilotes del primer grupo se sitda a una distancia de 2,25 m del muelle (salvo el del pilote 1, mas cercano),
por lo que estos elementos se han ejecutado desde tierra firme utilizando una plataforma especial como suplemento del
muelle. La ejecucion del resto de pilotes, inaccesibles desde el muelle, se ha llevado a cabo desde pontona.

El procedimiento de ejecucién de los pilotes es similar en los dos casos, si bien la influencia de la marea y el hecho
de trabajar sobre un medio flotante convierte a los pilotes del segundo grupo en elementos singulares con detalles
especificos dentro del proceso de construccion.

En lineas generales, el método de ejecucion de los pilotes se basa en la hinca por vibracion de la camisa perdida, con
alternancia de aligeramiento de terreno en mayor o menor medida en funcién del avance de la hinca, y perforacion
del empotramiento por dentro de la entubaciéon y mas alla de su cota inferior, hasta la profundidad final definida en
proyecto. Una vez concluida la excavacion se procede a la instalacion de la armadura y la tuberia tremie, se limpia
el pilote y se hormigona.

En los apartados siguientes se detallan los recursos necesarios y todas las fases del proceso constructivo para las dos
tipologias de pilotes mencionadas.

4.1. RECURSOS NECESARIOS
Para llevar a cabo el proceso constructivo descrito se cont6 con los siguientes recursos generales:
» 23 camisas perdidas, una por pilote, con las especificaciones definidas en el apartado 4.

» Equipo de dragado (Figs. 9 y 10), disponible para la eventual retirada de obstaculos, principalmente escollera, en
las zonas de influencia de determinados pilotes.

Figuras 9y 10. EQUIPO DE DRAGADO.
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Figuras 11 y 12. MARTILLO VIBRADOR.

 Martillo vibrador tipo Mller MS-32 HFV (Figs. 11 y 12), de frecuencia y amplitud variables, capaz de producir la vi-
bracién necesaria para la hinca de la tuberia de revestimiento en el sustrato arcilloso. El martillo genera vibraciones
de hasta 39,20 Hz de frecuencia y 14,20 mm de amplitud, que corresponden a una fuerza centrifuga maxima de
1.979 KN. El momento excéntrico, en funcién de los parametros seleccionados, varia entre 0 y 32 kg/m. La posibi-
lidad de variar la frecuencia y amplitud de la vibraciéon permitié ajustar el proceso de hinca a las caracteristicas de
las arcillas del «keuper».

Figura 13. GRUA AUXILIAR. Figura 14. EQUIPO DE PERFORACION.

+ Grua auxiliar Liebherr 882 (Fig. 13) para colocacion de camisas perdidas, manejo del vibrador, instalaciéon de arma-
duras y tuberia tremie, hormigonado y movimiento de accesorios.

» Equipo de pilotes IMT AF-18 (Fig. 14) para perforaciéon del empotramiento en «keuper».

Los recursos particulares de cada clase de pilote, ya sean accesibles desde el muelle o ejecutados desde pontona,
se indican en los apartados 5.2 y 5.3 respectivamente.

4.2. EJECUCION DE PILOTES DESDE EL MUELLE

Tal y como se ha comentado con anterioridad, 7 de los 23 pilotes resultaron accesibles desde el muelle. Estos elementos,
pese a que no necesitaron medios flotantes para su construccién, no pueden considerarse pilotes convencionales: en
primer lugar, todas las actividades se llevaron a cabo mas all4 del muelle y, en segundo lugar, el procedimiento de
ejecucion fue el correspondiente a un pilote maritimo. A continuacion se detallan todas las fases de su construccién.

a) Dragado puntual de escollera:

Los pilotes de la primera alineacién se sitian a una corta distancia del muelle y, por tanto, estan afectados por las
construcciones realizadas en el pasado. Fue necesario llevar a cabo un dragado previo de forma puntual en la
localizacién de los elementos de cimentacion (Fig. 15): se retiraron algunos bloques de escollera que podian haber
causado problemas durante las fases posteriores de hinca y perforacion.

Esta operacién se llevd a cabo antes de comenzar los trabajos de pilotaje, por lo que no supuso ninguna interferencia
con la actuacién principal. La figura 16 muestra la naturaleza del material extraido durante el dragado.

En el resto de alineaciones de pilotes, mas alejadas del muelle, no se detect6 la presencia de escollera y no fue
necesario repetir el dragado inicial.
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Figuras 15y 16. DRAGADO PUNTUAL DE LA ESCOLLERA EN LOS PILOTES DE LA PRIMERA ALINEACION.

b) Construccion de una plataforma suplementaria de trabajo:

Pese a que la distancia existente entre la primera alineacién de pilotes y el muelle era lo suficientemente pequena
como para realizar los trabajos desde tierra firme, para desarrollar todas las actividades del proceso constructivo fue
necesario construir una plataforma metélica suplementaria (Figs. 17 y 18). Dicha plataforma posibilité:

» El acceso del personal a las inmediaciones de los pilotes, cuyos ejes volaban una distancia de 2,25 m respecto
al muelle.

« El replanteo de la camisa perdida y del pilote gracias al marco-guia soldado a la plataforma (Fig. 19).

» Un pequeno vuelo del equipo de perforacion sobre el muelle que permitia situar las herramientas de perforacién en
la posicién exacta del pilote.

Como medida de seguridad y durante todas las operaciones, la plataforma suplementaria contd con un sistema de
contrapesos en su parte trasera (Fig. 20).

Figura 17. CONSTRUCCION DE LA PLATAFORMA Figura 18. PLATAFORMA SUPLEMENTARIA
SUPLEMENTARIA DE TRABAJO. DE TRABAJO EN POSICION.
Figura 19. PLATAFORMA SUPLEMENTARIA Figura 20. COLOCACION DE CONTRAPESOS
DE TRABAJO PROVISTA DE MARCO-GUIA. EN LA PARTE POSTERIOR DE LA PLATAFORMA.
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¢) Replanteo: colocacion de la plataforma suplementaria:

La primera fase efectiva del proceso de ejecucién de cada pilote consiste en situar la plataforma de trabajo en posi-
cion. Para ello se hace coincidir la proyeccion del eje del pilote, replanteada sobre el muelle, con el eje de simetria de
la plataforma. Con esta operacion el marco-guia fija la ubicacién de camisa perdida y pilote, con una tolerancia de me-
nos de 3 cm a cada lado del elemento.

d) Izado y colocacion de la camisa perdida:

Una vez situada la plataforma de trabajo se procede al izado de la camisa perdida con la grda auxiliar (Fig. 21). La
entubacion se traslada hasta la ubicacion del pilote y se introduce por dentro del marco-guia (Fig. 22) hasta apoyar en
el «keuper» (Fig. 23), momento en el que se liberan las sujeciones de la gria.

Antes de comenzar el vibrado de la entubacion se lleva a cabo la primera comprobacién topografica de posicion. Sila
desviacién en planta resulta superior a la tolerancia establecida (£ 5 cm), la camisa debe retirarse para poder volver
a situar la plataforma de trabajo. En este punto de control no es preciso registrar la desviacion respecto de la vertical,
ya que el tubo esta Unicamente apoyado en el terreno.

Figuras 21y 22. IZADO Y COLOCACION DE LA CAMISA PERDIDA EN EL INTERIOR DEL MARCO-GUIA.

Figura 23. CAMISA PERDIDA SITUADA EN EL INTERIOR DEL MARCO-GUIA Y APOYADA EN EL «KEUPER».

e) Primera fase de vibrado de la camisa:

A continuacion, se suspende el vibrador de la grua auxiliar y se conecta la entubacién por medio de las pinzas
hidraulicas disefiadas para tal efecto (Fig. 24). Todo el proceso de hinca de la camisa perdida esta sujeto a un control
topografico continuo: cualquier desviacién respecto de los limites fijados (+ 5 cm en planta e inferior al 1 % respecto
a la vertical) debe rectificarse.

La vibracién se mantiene hasta obtener una longitud de hinca en el «keuper» de aproximadamente 2,00 m. Llegado a
este punto, el terreno ejerce una oposicion elevada al avance, por lo que continuar con la maniobra puede producir
deformaciones indeseables en el tubo. Para facilitar el proceso se procede al aligeramiento, con el equipo de pilotes,
del terreno existente en el interior de la camisa (Fig. 25).

Una vez liberado el confinamiento de la entubacién, se retoma la vibracion de la camisa hasta registrar un avance
acumulado entre 3,50 y 4,00 m. En este momento se detiene la primera fase de hinca, a una distancia de la cota final
de aproximadamente 1,50 m.
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Figura 24. PRIMERA FASE DE VIBRADO Figura 25. ALIGERAMIENTO DEL TERRENO
DE LA CAMISA PERDIDA. INTERIOR CON EL EQUIPO DE PILOTES.

f) Perforacion del empotramiento en «keuper»:

Con el equipo de perforacién en posicién, se lleva a cabo la excavacién del empotramiento en las arcillas del
«keuper». Como ya se ha comentado, la consistencia de este material hace que no sea necesario emplear lodos de
estabilizacién durante la excavacion. El proceso se lleva a cabo, como es habitual, en ciclos de perforacion, carga y
descarga, siendo la carga el punto critico debido a la plasticidad del terreno.

En la figura 26 se aprecia la naturaleza del material extraido: terreno plastico de gran consistencia.

Figura 26. ARCILLAS ROJAS DEL «KEUPER». Figura 27. CAMISA PERDIDA EN SU POSICION
DEFINITIVA.

d) Segunda fase de vibrado de la camisa:

Concluida la perforacién, se procede a hincar la camisa hasta su cota definitiva; es decir, hasta alcanzar un empotra-
miento de 5,50 m en el «keuper». Previa comprobacién topografica de la situacién y verticalidad de la entubacion,
se lleva a cabo su vibrado hasta la profundidad final. La cota superior de la camisa debe respetar una tolerancia entre
-0y+5cm.

Debido a las cotas definidas en proyecto y a la magnitud de la carrera de marea, en determinadas ocasiones fue
necesario hincar la camisa por debajo del agua (Fig. 27).

h) Limpieza del fondo:

La ultima fase de hinca de la entubacién puede ocasionar pequefos arrastres de material hasta el fondo del pilote. Por
este motivo, antes de comenzar con el montaje de la armadura es necesario volver a utilizar el equipo de perforacion
para, con el util adecuado, limpiar los posibles sedimentos existentes.

i) Instalacion de la armadura y de la tuberia tremie:

Con el fondo del pilote limpio se lleva a cabo la instalacién de la armadura, formada por tres tramos independientes.
El solape entre tramos (Fig. 28) se realiza mediante soldadura apoyando la parte inferior de la jaula en el marco-guia.

Una vez los tres tramos unidos entre si, se desliza la armadura hasta apoyarla en la camisa perdida (Fig. 29) y a la
cota fijada en proyecto.

A continuacién se instala la tuberia tremie desde la plataforma de trabajo y hasta el fondo del pilote. A través del tubo
tremie se llevara a cabo la sustitucion del agua interior contaminada y el hormigonado del elemento.
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Figura 28. SOLAPE DE TRAMOS Figura 29. ARMADURA SUSPENDIDA DE LA CAMISA
DE ARMADURA. PERDIDA EN SU POSICION DEFINITIVA.

i) Sustitucion del agua interior:

El agua existente en el interior del pilote puede estar contaminada por finos procedentes de las arcillas del «keuper»,
aportados durante la hinca de la entubacion o durante la perforacion. Este hecho puede dificultar el hormigonado, por
lo que es necesario sustituir el agua contaminada por agua limpia de menor densidad y sin particulas en suspension.

El proceso de limpieza o sustitucion se lleva a cabo inyectando agua a presién a través de la tuberia tremie; el agua
bombeada desciende por la tuberia hasta el fondo del pilote y empuja el fluido contaminado hacia la parte superior
de la camisa, donde se devuelve al mar. Las imagenes siguientes (Figs. 30 y 31) muestran la evolucién de la calidad
del agua interior durante la fase de sustitucion.

Figuras 30 y 31. SUSTITUCION DEL AGUA INTERIOR POR AGUA LIMPIA.
k) Hormigonado:

La ultima etapa del proceso de ejecucion corresponde al hormigonado del pilote. A excepcién de la bomba de hormi-
gon empleada debido a los problemas de accesibilidad de las cubas hasta el pilote, el procedimiento es analogo a
cualquier cimentacion profunda: el hormigonado se realiza a través de la tuberia tremie, desde abajo hacia arriba, des-
plazando el agua interior (Fig. 32) con el hormigén vertido.

Figuras 32 y 33. HORMIGONADO DEL PILOTE.
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El pilote se da por concluido cuando se detecta la presencia de hormigdn sano a la cota superior de la camisa perdida
(Fig. 33).

Las figuras 34 y 35 muestran los pilotes ejecutados correspondientes a la alineacién mas préxima al muelle.

Figuras 34 y 35. ACABADO DE PILOTES EJECUTADOS DESDE EL MUELLE.

4.3. EJECUCION DE PILOTES DESDE PONTONA

El 70 % de los pilotes de la obra se ejecutd desde una plataforma flotante. Pese a que casi todas las fases de cons-
truccién indicadas en el apartado anterior son de aplicacién a estos elementos, son los detalles vinculados a la actividad
maritima los que caracterizan el proceso de ejecucion. A continuacion se analizan las peculiaridades de estos trabajos
y se ilustran las fases generales de la construccién con algunas imagenes representativas.

Plataforma flotante o pontona:

Para la ejecucion de los pilotes se cont6é con una pontona rectangular de 61 m de longitud y 24 de anchura (Fig. 36),
con una superficie total de 1.464 m2. Sobre ella se asentaba el equipamiento principal: gria auxiliar, equipo de pilotes,
vibrador y taller, y se almacenaban las camisas perdidas y los accesorios de trabajo: herramientas de perforacién,
bomba de impulsion, tuberia tremie, etc. (Fig. 37). Las armaduras se cargaban en la plataforma desde el muelle
o desde barco, a medida que iban siendo necesarias. El espacio disponible resulté suficiente para el desarrollo de
todas las fases del proceso constructivo.

Figuras 36 y 37. PONTONA PARA TRABAJOS MARITIMOS.

La pontona fue trasladada desde su ubicacion anterior hasta la rampa ro-ro por medio de remolcadores portuarios.
Una vez situada en la zona de influencia de la obra, se amarrd a dos muertos de hormigén submarinos apoyados
en el «keuper» y a dos bolardos del muelle, mediante cuatro cabrestantes colocados en las esquinas de la plata-
forma (Fig. 38).

Cada cabrestante esta provisto de un motor eléctrico que permite su movimiento; el uso combinado de estos motores,
recogiendo o soltando cables, produce el desplazamiento de la pontona en la direccién deseada. Cuando la pon-
tona se encuentra en la posicion requerida, los cables deben tensarse para evitar oscilaciones excesivas durante
los trabajos.
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Figura 38. CABRESTANTES TRASEROS PARA EL POSICIONAMIENTO
Y SUJECION DE LA PONTONA.

Replanteo. Colocacion de plataforma suplementaria y pontona:

El sistema habitual de replanteo en este tipo de obras consiste en situar la pontona en las proximidades del pilote,
levantar la camisa perdida con la gria auxiliar e intentar situarla en posicion mediante las instrucciones dictadas
por el control topografico. Debido a que esta tarea resulta a veces bastante laboriosa y a que en obra se disponia
de una plataforma suplementaria provista de marco-guia, se decidié actuar del mismo modo que en los pilotes del
muelle, con algunos matices.

El posicionamiento se realizaba de la forma siguiente:

» Colocacién de la plataforma suplementaria en el extremo de la pontona mas cercano al pilote que se pretendia
ejecutar.

 Establecimiento de una referencia visual vertical coincidiendo con el eje del pilote (Fig.39).

« Comprobacién topografica de la referencia fijada en relacion al eje real del pilote (Fig. 40).

Figura 39. COLOCACION DE PLATAFORMA Figura 40 CONTROL TpPOGRAFICO
SUPLEMENTARIA Y REFERENCIA VISUAL. DE POSICION.

» Desplazamiento de la pontona hasta cumplir con las tolerancias de posicion establecidas.

De este modo, una vez situados la pontona, la plataforma y el marco-guia, la posicién de la entubacién, a falta de ajus-
tes finales, estaba casi garantizada.

Las fases restantes del proceso de ejecucién resultan muy similares a las comentadas para los pilotes accesibles
desde el muelle. Simplemente conviene recordar que la carrera de marea exige tomar las precauciones oportunas
para cumplir con las cotas de proyecto.

A continuacién se incluyen algunas imagenes representativas del procedimiento constructivo (Figs. 41 a 48).
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Figura 41. COMPROBACION DE LA VERTICALIDAD Figura 42. PRIMERA FASE DE VIBRACION
DE LA ENTUBACION. DE LA CAMISA PERDIDA.

Figura 43. ALIGERAMIENTO DEL TERRENO Figura 44. INSTALACION DE LA ARMADURA.
CON EQUIPO DE PILOTES.

Figura 45. HORMIGONADO DEL PILOTE Figura 46. LLEGADA DEL HORMIGON
CON BOMBA SITUADA EN EL MUELLE. A SUPERFICIE.
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Figuras 47 y 48. ASPECTO DE LOS PILOTES TERMINADOS.
4.4. PRODUCCION

La cimentacion de la rampa ro-ro se completd en un plazo de 6 semanas, con una medicién total de 728,00 ml
de pilote medidos desde la cota del muelle. La figura 49 muestra el ritmo de produccién semanal y la medicién
acumulada a lo largo de la obra.

Figura 49. PRODUCCION SEMANAL Y ACUMULADA.
5. Conclusiones

Las obras portuarias, y especialmente las que se desarrollan desde medios flotantes, requieren un analisis preciso
de todos los factores implicados en el proyecto, tanto en fase de disefio como en ejecucién. De todo lo comentado en
el presente articulo conviene resaltar la importancia de los siguientes aspectos:

« El estudio detallado de las cotas de proyecto, asi como la influencia de la carrera de marea, constituyen la base para
conseguir un progreso eficiente de la obra.

» Los medios maritimos deben dimensionarse en concordancia con el equipamiento previsto.

 Si no hay posibilidad de disponer de plataformas amplias, los recursos y el proceso de ejecucién deben adaptarse
al espacio existente. Por ejemplo, en lugar de contar con una grda auxiliar y una maquina de pilotes es posible
estudiar la obra con un equipo versatil que alterne la funcién de grda con la de herramienta de perforacion.

« El posicionamiento de las plataformas y las camisas perdidas es la fase mas importante del procedimiento cons-
tructivo. El control topografico debe ser continuo y exigente, sin permitir avances de la entubacién cuando se superan
parcialmente las tolerancias establecidas.

« Por ultimo, es importante adaptar las operaciones generales de la ejecucién de pilotes a cada proyecto en particular;
por ejemplo, Utiles de perforacion, sistema de limpieza de agua o lodos, etc.
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Remodelacion de la darsena de Puerto Norte
(nuevo muelle de San Juan de la Arena, Asturias)

Miguel Angel DE JUAN GARCIA

INGENIERO TECNICO DE OBRAS PUBLICAS
GRUPO RODIOKRONSA

I. Introduccion

San Juan de la Arena (L’Arena oficialmente) es uno de los pueblos pertenecientes al Concejo (Municipio) de Soto del
Barco (Asturias); se encuentra a 3 km de Soto y en las proximidades del aeropuerto de Asturias. Esta situado en
la costa, en la margen derecha (este) de la desembocadura del rio Nalén, que configura la denominada ria del Nalon
o de Pravia (Fig. 1).

Su poblacién censada es de unos 1.600 habitantes, aumentando mucho este nimero en los meses de verano. Se
trata de un importante lugar turistico, conocido como «Capital de la Angula» por la abundancia histérica de capturas;
en la actualidad, se sigue celebrando un festival centrado exclusivamente en su pesca, elaboracién y degustacién.

El rio Nalén drena una cuenca hidrografica muy amplia, con caudales elevados, por lo que la influencia fluvial en su
estuario es muy superior a la de las mareas. A la desembocadura llegan tan sélo los aportes arenosos y los finos
procedentes de las minas de carbén y de los lavaderos situados aguas arriba. Las arenas son extendidas, en la
margen derecha, por las corrientes litorales costeras, configurando grandes arenales en forma de playas con dunas
al pie de los acantilados (San Juan de la Arena, Playén de Bayas), mientras que el polvo de carbén y los residuos
pizarrosos de lavadero son arrastrados por las mareas ria arriba, produciendo la colmatacion progresiva de las
darsenas de los puertos de la zona (San Esteban de Pravia, San Juan de la Arena). A esta colmatacion han contri-
buido, ademas, los vertidos de origen urbano que el rio ha soportado durante anos (Figs. 2 y 3).

Consciente de la importancia pesquera y turistica de la zona, el Gobierno del Principado, a través de la Direccion
General de Transportes y Comunicaciones de la Consejeria de Infraestructuras y Politica Territorial, promovi6 a partir
del afio 1991 el desarrollo del denominado «Puerto Norte», que incluia diferentes actuaciones de infraestructura
portuaria y vial, asi como dotaciones de servicios. Después de una serie de trabajos y estudios previos, en 2003 se
iniciaron los trabajos de remodelacién de las darsenas del Puerto Norte, que incluyen las de San Juan de la Arena y
San Esteban de Pravia; en la primera de estas localidades se ha construido un nuevo muelle a lo largo de la calle de
acceso, que es el objeto de esta presentacion.

Figura 1. PLANO DE SITUACION.
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Figura 3.
RiA DEL NALON Y EMPLAZAMIENTO
DEL NUEVO MUELLE.

Figura 2
EL MUELLE ANTIGUO.

2. Proyecto inicial y caracteristicas del terreno
La construccion del nuevo muelle estaba condicionada fundamentalmente por dos aspectos (Fig. 4):

» La pequena distancia existente desde el muelle a la calle de acceso y los edificios cercanos.
» La importante carrera de marea (4,60 m).

En estas condiciones, algunas de las soluciones clasicas, como un muelle de cajones o pilotes, tablestacas ancladas
o pantallas con contrafuertes (Fig. 5), resultaban imposibles de utilizar, bien por afectar a la calle o las edificaciones,
bien por las pérdidas de tiempo de trabajo por efecto de la carrera de marea.

Por consiguiente, el proyecto se decanté por un muro de contenciéon de hormigdn armado, rigidizado mediante
contrafuertes, que se apoyaba sobre una losa de 50 cm de canto, pilotada mediante alineaciones de 3 pilotes prefa-
bricados de 50 x 50 cm de seccion, alternativamente verticales e inclinados. Por debajo del muro, una pantalla de
tablestacas continuaba el frente del muelle, empotrandose en el terreno por debajo de la cota de dragado maximo. La
solucién conjunta esta formada por la repeticién de un moédulo basico de 3,50 m de longitud. La figura 6 recoge
los aspectos méas sobresalientes del proyecto.

Para la elaboracion del proyecto se habia contado con la informacién geotécnica derivada de los trabajos siguientes:

« Informe geotécnico para la cimentacioén de los almacenes de pescadores en el puerto de San Juan de la Arena
(mayo de 1999).

» Documento que recoge los resultados de los 10 penetrometros dinamicos realizados en febrero de 2000 a lo largo
de la traza del muelle, por la Seccién de Geologia y Geotecnia del Servicio de Planificacién y Explotacién de Ca-
rreteras de la Consejeria de Fomento del Principado. La situaciéon de estos penetrdmetros se recoge en la figura 7.
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Figura 6. PROYECTO ORIGINAL.

Figura 7. PLANTA DE SIT!JACIC')N DE PENETROMETROS
Y SONDEOS DE ROTACION.

La obra de construccién del nuevo muelle fue adjudicada a la UTE Puerto Norte,
formada por Sato y Contratas Iglesias, S.A., que a su vez adjudicé a Kronsa la
realizacién de los trabajos de cimentacion.

Previamente, la firma Congeo habia llevado a cabo un estudio mas pormeno-
rizado de las caracteristicas del subsuelo, basado en la realizaciéon de 4 son-
deos a rotacion de 20,00 m de longitud, cuyos resultados se recogieron en un
Informe fechado en Oviedo en febrero de 2003 y que permitieron optimizar la
solucion prevista en el proyecto (Fig. 7).

Todos los sondeos realizados han detectado los 3 niveles geotécnicos siguientes:

+ Hasta una profundidad entre 5,00 y 7,00 m: Rellenos antrépicos, colocados
sobre las marismas y depésitos de ria, y constituidos por materiales hetero-
géneos y heterométricos, especialmente granulares de diferentes tamanos,
incluso escollera.

* En los 2,00 m siguientes: Fangos de marisma con un importante contenido de
materia organica.
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» Debajo, y hasta la finalizacién de los sondeos, arenas finas a medias, de color pardo, muy densas en profundidad.
El nivel freéatico, légicamente, se encuentra influenciado por la carrera de marea.

Para realizar los sondeos fue necesario entubar hasta una profundidad de al menos 15,00 m. En todos los sondeos
se realizaron ensayos SPT, obteniéndose rechazo en los correspondientes al estrato granular.

3. Proyecto modificado

El mejor conocimiento del terreno, unido a algunos cambios en la cota del muro de contencién, provocé la modifica-
cion del proyecto, manteniendo la solucién basica de muro superior con contrafuertes y prolongado en profundidad
mediante tablestacas; pero realizandose gran numero de estudios alternativos con diferentes posiciones e inclina-
ciones de pilotes, llegandose por fin a una solucién optimizada, con dos caracteristicas basicas:

+ Reduccién del nimero de pilotes entre un 15y un 20 %.

« Utilizacién de pilotes de varias secciones, no siendo necesario emplear pilotes de mas de 35 x 35 cm y adecuando
cada uno de ellos a las cargas realmente actuantes.

Figuras 8 y 9. PLANTAS DE UN MODULO DE 25 m, A LAS COTAS SUPERIOR E INFERIOR DE LA LOSA.

Figuras 10y 11. SECCIONES A-AY B-B.
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Figuras 12y 13. VISTAS TRIDIMENSIONALES DE UN MODULO DE 25 m.
(Izda.: desde tierra; dcha.: desde el mar)

Al igual que en el proyecto original, la solucién se basa en la repeticiéon de un médulo bésico de 3,50 m de longitud.
En las figuras 8 a 13 se recogen los aspectos esenciales del proyecto modificado.

En cuanto al calculo de la nueva solucién, en el que Kronsa ha participado activamente, se ha realizado en un doble
aspecto:

» Desde el punto de vista deformacional: La estabilidad conjunta se ha comprobado mediante el programa de
elementos finitos «Plaxis 3D tunnel», que permite analizar la solucién en su conjunto. Simultdneamente, este
calculo ha permitido obtener los esfuerzos actuantes sobre cada elemento para compararlos con los obtenidos en
los especificamente estructurales.

» Desde el punto de vista tensional: Se han comprobado los esfuerzos actuantes sobre cada uno de los pilotes
y las tablestacas, de la forma siguiente:

— Pantalla de tablestacas: Mediante el programa «Rido», de céalculo elastoplastico de pantallas. La pantalla se
considera apoyada en la losa de conexién con los pilotes.

— Pilotes prefabricados: En cuanto a la obtencidén de esfuerzos en si, se ha empleado el programa «Tricalc», de
célculo de estructuras espaciales, teniendo en cuenta la carga que transmite la pantalla de tablestacas a los
pilotes a través de la losa. Por otro lado, la longitud prevista de hinca de los pilotes se ha calculado mediante
el programa «Driven».

En la figura 14 se ha representado la seccion tipo de célculo, incluyendo la estratigrafia media del terreno.

3.1. ANALISIS DE LA ESTABILIDAD CONJUNTA

Para realizar el andlisis de conjunto de la solucién adoptada y comprobar el factor de seguridad frente a la estabilidad
conjunta se ha utilizado el programa de elementos finitos «Plaxis 3D tunnel», que permite analizar la solucién en su
conjunto y en tres dimensiones, teniendo en cuenta el proceso de construccion completo, y obteniendo el coeficiente
de seguridad de los parametros del suelo desde el punto de vista de la estabilidad.

Para el suelo se utilizé6 un modelo elastoplastico con el criterio de plastificacién de Mohr-Coulomb. Los parametros
geotécnicos utilizados en el célculo son los siguientes:

DENSIDAD MODULO DE i <
ANGULO DE COHESION
ESTRATO SATURADA ELASTICIDAD

(kN/md) (kN/m?) ROZAMIENTO (kN/m?)
Relleno granular y fangos 20 10.000 24° 0
Arenas densas 20 30.000 33° 0
Arenas muy densas 21 40.000 40° 0
Relleno del trasdés del muro 21 40.000 40° 0

En todos los casos se ha considerado suelo drenado y un coeficiente de Poisson (n) de 0,30.
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A efectos de calculo se ha reproducido el proceso de construccion del muelle, agrupando entre si aquellas etapas

que lo permiten y descomponiendo otras cuando ha sido necesario por los condicionantes del calculo; en definitiva,
en el «Plaxis» se han analizado las etapas siguientes (Fig. 15):

Figura 15. FASES DEL CALCULO CON «PLAXIS 3D TUNNEL».
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Fase 0:
Fase 1:

Fase 2:

Fase 3:
Fase 4:

Fase 5:

Geometria inicial.

Dragado hasta la cota — 3,00.

Figura 16. SUPERFICIE POTENCIAL DE DESLIZAMIENTO.

Ejecucion de la plataforma de trabajo para la hinca, a la cota +3,00.

Hinca de los pilotes y tablestacas. Construccion de la losa y el muro de contencion superior. Relleno del
trasdds hasta la cota +6,00.

Estudio de la influencia de la marea.

Urbanizacién y puesta en servicio; en calculo, supone la adicion de una sobrecarga superficial de

Figura 17. LEY DE MOMENTOS FLECTORES EN LAS TABLESTACAS
(Mumsx = 179 mkN/m)

Para finalizar el proceso modelizado se ha obtenido el coeficiente de
seguridad de la solucién mediante el analisis de la estabilidad global.
La figura 16 presenta la superficie potencial de deslizamiento, la cual tiene
asociado un coeficiente de seguridad de 2,10. En el célculo de las lon-
gitudes de pilotes se ha considerado que el tramo de cada pilote que
se encuentra en el interior de esta cufa potencial de deslizamiento no
colabora a efectos de transmitir carga al terreno.

Por otro lado, aunque la finalidad de este céalculo no era estrictamente
ésa, los esfuerzos obtenidos en los pilotes y las tablestacas se han
comparado con los facilitados por los calculos con «Rido» y «Tricalc»,
comprobandose que no existen disparidades de importancia. Como
ejemplo, en la figura 17 se ha recogido la ley de flectores correspon-
diente a las tablestacas.

3.2. CALCULO DE LA PANTALLA DE TABLESTACAS

El calculo a flexion de las pantallas se ha realizado mediante el programa de ordenador «Rido 4.02b», elaborado por
Robert Fages Logiciels y que calcula el equilibrio elastoplastico de pantallas en cualquier tipo de suelo.

La pantalla se ha considerado apoyada en la losa de conexién con los pilotes. La seccion de célculo es la que
se represento en la figura 14, en la que se ha recogido igualmente el esquema del terreno; el estudio se realiza
considerando los empujes del terreno exclusivamente desde la cota de losa hacia abajo, pues los empujes corres-
pondientes al relleno superior se introduciran posteriormente en el calculo de los pilotes y del muro de contencién

superior.

Este calculo tiene dos objetivos fundamentales:
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» Determinar el tipo y la longitud de hinca de las tablestacas.

» Obtener la reaccién en la losa de conexién con los pilotes para posteriormente introducir este valor en el calculo
de los mismos.

Para el analisis de la influencia de la carrera de marea se han utilizado las indicaciones de la ROM, que fija la linea de
saturacién del trasdds respecto al intradds en el 30 % de la carrera de marea, que es en este caso de 4,60 m. Por tanto,
la diferencia de cota de agua sera de practicamente 1,40 m, y se han considerado las cinco situaciones siguientes:

CASO COTA DE AGUA COTA DE AGUA
EN EL TRASDOS EN EL INTRADOS

1 + 4,60 +4,60

2 + 4,60 + 3,20

3 + 3,00 +1,60

4 +1,40 + 0,00

5 +0,00 + 0,00

En la figura 18 se ha recogido la salida grafica correspondiente al calculo con «Rido» del caso 3:

Figura 16. SUPERFICIE POTENCIAL DE DESLIZAMIENTO.

Por ultimo, en el cuadro siguiente se han recogido los resultados pésimos del calculo, que proceden de los casos
2,3y4:

DESPLAZAMIENTO MOMENTO CORTANTE REACCION EN PORCENTAJE DE
MAXIMO MAXIMO MAXIMO LA LOSA DE CABEZA PASIVO MOVILIZADO
(mm) (mT/m) (T/m) (T/m) (%)
39,93 20,53 10,66 9,90 50,10

El tipo de tablestaca utilizado es el modelo AZ-12 (acero S-270), de la firma Arbed.

3.3. CALCULO DE LOS PILOTES

Los pilotes utilizados en el muelle son prefabricados de hormigén armado, de los tipos CK-270, CK-300 y CK-350
de RodioKronsa, fabricados en factorias permanentes, con elevada calidad de los materiales y rigurosos controles de
calidad, y cuyas caracteristicas esenciales son las siguientes:
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TIPO DE PILOTE CK-270 CK-300 CK-350
Seccién aproximada (cm?) 751 927 1.262
Lado tedrico (mm) 270 300 350
Num. de barras de armadura longitudinal (Acero B-500 S) 4620 4620 8¢ 16
Tope estructural segun CTE (T) (Hormigén AH-45) 101 125 170

Para la obtencién de esfuerzos se ha utilizado el programa «Tricalc», de célculo de estructuras tridimensionales,
modelizando el muro de contencién y la losa como emparrillados, y los pilotes, mediante barras verticales e incli-
nadas.

Sobre el muro de contencion se ha considerado el empuje de tierras debido al relleno y, en su caso, al agua. Igual-
mente, a la cota de la losa se ha considerado la carga horizontal transmitida por la pantalla de tablestacas.

Para evitar interferencias con la pantalla de tablestacas, se ha considerado que los pilotes no comenzaran a trans-
mitir carga al terreno hasta que se encuentren fuera de la cufia de terreno movilizado en el trasdés de la misma;
para un primer analisis, se considerd una cufa a 45° respecto al pie de la pantalla, que posteriormente se modificd
para tener en cuenta la cufa obtenida en el calculo de estabilidad realizado con «Plaxis». La longitud teérica de
empotramiento de cada pilote bajo esa cufia se ha fijado en 1,50 veces su longitud elastica; en definitiva, entre 2,10
y 2,70 m.

El calculo se ha realizado mediante un proceso iterativo, en el cual en cada punto se coloca el pilote adecuado
a los esfuerzos actuantes, modificandolo después si los nuevos resultados lo exigen; esto ha permitido optimizar la
solucién, al emplear en cada punto el tipo de pilote mas adecuado.

Los esquemas de célculo se han recogido en la figura 19.

Figura 19. MODELIZACION Y SALIDAS GRAFICAS DEL PROGRAMA «TRICALC».

En el cuadro siguiente se han resumido los axiles y flectores pésimos en cada uno de los pilotes del médulo
béasico:
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NL’u\F/’lllls_Fg_:l»_ IIE)EL TIPO DE PILOTE INC,IRTQ(;;/ISST?(!EEE(E?TO AXIL M(I-:\I_))(IMO * FLECT(()nF: nly)lemo
1y 4 CK-300 Verticales + 42,65 0,18
2y 3 CK-350 14,00 ° (Punta hacia el mar) + 69,26 1,00
5y 6 CK-270 10,00 ° (Punta hacia tierra) —-12,04 0,73
7y 8 CK-300 10,00 ? (Punta hacia tierra) —17,40 1,96
9y 10 CK-270 10,00 ¢ (Punta hacia tierra) — 6,46 1,41

(*) + Compresion. — Traccion.

En la figura 20 se incluye el gréfico de interaccién axil-flector de los pilotes.

Figura 20. GRAFICO DE INTERACCION AXIL-MOMENTO FLECTOR.

En cuanto a las longitudes de los pilotes, se ha seguido el criterio siguiente:

* Pilotes trabajando a compresion: Se hincaran hasta conseguir el rechazo adecuado segun la formula holandesa
de hinca, con coeficiente de minoracion 6. Previsiblemente, el rechazo se producira en torno a la cota —16,50.

* Pilotes trabajando a traccion: Su capacidad portante se ha determinado mediante el programa «Driven 1.2», avalado
por la FHWA y basado fundamentalmente en los trabajos de Nordlund (1963, 1979), Tomlinson (1960, 1985) y
Hannigan et al. (1997).

«Driven» permite determinar la carga estatica Gltima de un pilote de longitud conocida en un suelo de caracteristicas
dadas; se ha realizado el célculo en la situacion real, teniendo en cuenta que existen suelos no resistentes, por su
propia naturaleza o por la presencia de la pantalla de tablestacas.

En la figura 21 se han representado las curvas de carga ultima por punta, fuste y total de un pilote CK-270, y en
la figura 22 se ha representado exclusivamente la resistencia de fuste, por su especial interés para el calculo de
la longitud de los pilotes traccionados.

La carga ultima asi obtenida se ha minorado por un coeficiente de 3 para obtener la carga admisible; con ello,
la longitud de los pilotes a traccion se ha fijado en torno a los 17,50 m (por tanto, con la punta en torno a la cota
—14,50).

« Por Ultimo, una vez hincados los pilotes, se comprobara su capacidad portante mediante la realizacién de ensayos
de carga dinamica con analizador electrénico de hinca (PDA) en un nimero suficientemente representativo
de pilotes.
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Figuras 21 y 22. GRAFICOS DEL «DRIVEN» DE CARGA ULTIMA DE UN PILOTE CK-270
(lzda.: cargas ultimas de punta, de fuste y total; dcha.: carga ultima de fuste)

4. Ejecucion de la obra

Las fases de ejecucion de la obra han sido las siguientes:

1.

© N o g &M &~ 0D

Regularizacion del terreno original y establecimiento de la plataforma de trabajo a cota +3,00.
Hinca de las tablestacas.

Hinca de pilotes prefabricados.

Comprobacién de la capacidad portante de los pilotes.

Construccién de la losa de conexién de las tablestacas con los pilotes.

Construccién del muro de contencién superior.

Relleno del trasdds hasta la cota +6,00.

Dragado hasta la cota —3,00 mediante draga de succién y ganguil con pulpo.

Urbanizacién y puesta en servicio.

4.1. HINCA DE TABLESTACAS

La hinca de las tablestacas no fue realizada por Kronsa; para ello se emplearon vibrohincadores con guia. Las medi-
ciones y rendimientos principales fueron los siguientes:

ZONA LONGITUD DE TIPO DE LONGITUD DE PLAZO DE

MUELLE (m) TABLESTACA TABLESTACA EJECUCION

Muelle Este 300 AZ12 (Arbed) 6 2 meses
Muelle de Pescadores 80 AZ26 (Arbed) 10 1,5 meses

4.2. HINCAY CONTROL DE PILOTES

Los pilotes prefabricados fueron hincados por Kronsa utilizando equipos hidraulicos Banut 700, con martillo de 7 T de

peso (Figs. 23 a 29).
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Figuras 23 a 27. VISTAS AEREAS DURANTE LA HINCA DE PILOTES Y EL EQUIPO DE HINCA BANUT 700
HINCANDO PILOTES CK-350 INCLINADOS.
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Figura 28. PILOTES CK-350 INCLINADOS, Figura 29. PILOTES HINCADOS
UNA VEZ HINCADOS. (Al fondo: la pantalla de tablestacas junto al almacén).

Como ya se ha indicado anteriormente, las longitudes de los pilotes se han regido por el criterio siguiente:

* Pilotes trabajando a compresion:

Se hincaron hasta conseguir el rechazo adecuado segun la férmula holandesa de hinca, con coeficiente de mino-
racion 6.

El rechazo es la longitud que penetra el pilote por cada golpe, en condiciones preestablecidas. Se mide en todos y
cada uno de los pilotes de una cimentacion, y mediante la férmula holandesa es posible correlacionar el rechazo
con la capacidad de carga del pilote. La férmula holandesa proporciona la resistencia dinamica a partir de la cual se
puede obtener la capacidad portante de un pilote aplicando un coeficiente de minoraciéon que oscila entre 6 y 10.
Para las condiciones de la obra, se emple6 el coeficiente 6:

M2 - H R
Ri=—F—— adm =~
‘e A-P+M) Quam =5

donde:

Rd = Resistencia dinamica en N/mm?.
M = Peso de la maza en N.
P = Peso del pilote en N.
e = Rechazo por golpe en mm.
H = Altura de caida de la maza en mm.
A = Area de la seccién del pilote en mm?.

* Pilotes trabajando a traccion:

A partir de los estudios con «Driven», la longitud de los pilotes a traccién se ha fijado en 17,50 m (por tanto, con la
punta a la cota —14,50). La hinca se realiz6 con esa longitud.

Las mediciones y rendimientos obtenidos durante la hinca fueron los siguientes:

ZONA TIPOS DE PILOTES MEDICION TOTAL (m) | PLAZO DE EJECUCION | RENDIMIENTO MEDIO
CK-270
Muelles CK-300 12.100 90 dias 135 m/dia
CK-350

Una vez hincados los pilotes y transcurrido un tiempo prudencial para que se desarrollara correctamente la resisten-
cia, se procedié a comprobar la capacidad de carga de los mismos con el empleo del analizador electrénico de hinca
(PDA) en un numero representativo de pilotes (Figs. 30 y 31).

El ensayo con PDA es una verdadera prueba de carga dindmica, y permite extraer conclusiones sobre la integridad
estructural de los pilotes y sobre su capacidad de carga, descomponiendo ademas ésta en sus dos términos de
punta y fuste, para lo cual es necesario analizar los resultados del ensayo en gabinete por el método «Capwap».

La comprobacién de la resistencia de fuste es especialmente interesante para obras como la actual, en que existen
pilotes que trabajan a traccién; por tanto, sin ninguna colaboracién de la resistencia de punta.
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Figuras 30. ANALIZADOR ELECTRONICO DE HINCA. Figuras 31. SENSORES COLOCADOS.

El ensayo se realiza en las siguientes fases:

» Colocacion de los sensores en el pilote, cerca de la cabeza.

« El pilote es golpeado por el martillo de hinca, registrandose las sefiales en un ordenador, donde se almacenan
digitalmente.

« Cada prueba asi realizada se analiza in situ, si se desea, utilizando el método «Case», que permite obtener la
capacidad de carga de un pilote, pero no su descomposicién en punta y fuste.

 Posteriormente, en gabinete, se seleccionan los registros deseados para analizarlos por medio del método «Cap-
wap» y obtener la capacidad de carga total y su descomposiciéon en punta y fuste.

La prueba dinamica de carga asi efectuada se ajusta al procedimiento descrito en la normativa ASTM-D-4945-89:
«Standard Test Method for High-Strain Dynamic Testing of Piles».
5. Conclusiones

La solucion finalmente adoptada ha permitido la realizacion de la obra de forma 6ptima, con altos rendimientos
y costes moderados. Quiza su Unico inconveniente (relativo) es una cierta complejidad de célculo, que hace
imprescindible el empleo de programas de elementos finitos en tres dimensiones (en este caso, «Plaxis 3d tunnel»)
complementados con programas especificos de calculo de pantallas («Rido») y de célculo de estructuras, igualmente
en tres dimensiones («Tricalc»).

Sin embargo, las ventajas en la obra superan ampliamente este inconveniente; entre ellas:
 La obra se realiza con medios de facil disponibilidad y coste moderado.
 La ejecucion es agil y rapida.

» Se requiere poca mano de obra.

El aprovechamiento del espacio es éptimo en lugares angostos.
* No existen interferencias con infraestructuras cercanas.
» Escasa pérdida de tiempo a causa de la carrera de marea.

En la figura 32 se observa la obra una vez finalizada totalmente, incluyendo la mejora y urbanizacién de la calle
de acceso y del entorno urbano.

98




REMODELACION DE LA DARSENA DE PUERTO NORTE (NUEVO MUELLE DE SAN JUAN DE LA ARENA, ASTURIAS)

Figura 32. LA OBRA TERMINADA.
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Tratamiento de mejora en el puerto de Huelva

Carlos MORA-REY

INGENIERO DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS
KELLERTERRA

I. Introduccién

1.1. CARACTERISTICAS DEL PUERTO

El puerto de Huelva se extiende a lo largo de la ria de Huelva y la ria de Odiel. Sus coordenadas son:
— Longitud: 6°49’ (Greenwich).

— Latitud: 37°08’ N.

El acceso al puerto de Huelva se realiza a través del canal del Padre Santo, que tiene 4.450 m de longitud y 290 m
de anchura, estando balizado en todo su recorrido mediante boyas. El fondo del canal esta formado por arena fina
y los calados son superiores a 11,30 m sobre la BMVE.

El muelle Ingeniero Juan Gonzalo Vara del puerto de Huelva esta situado al sur de la llegada a la confluencia de los
rios, en la margen izquierda, y fue construido en el afo 1980. Tiene unas dimensiones de 140 m de ancho y 902 m
de longitud, con una superficie aproximada de 126.280 m?, y esté destinado al atraque, carga y descarga de buques
de mercancias.

La carrera de marea es de 3,70 m y el nivel medio sobre la referencia del puerto esta a la cota +1,85 m.

Todo el canal esta protegido de los temporales por el dique Juan Carlos |. La zona de actuacién se encuentra a gran
distancia de la bocana de la ria, por lo que el efecto del oleaje en el emplazamiento es despreciable.

Las corrientes en el puerto de Huelva estan ocasionadas fundamentalmente por las mareas en combinacioén con las
corrientes fluviales de los rios Tinto y Odiel.

La méaxima corriente registrada en la canal de entrada es de 5 nudos en las mareas vivas equinocciales; en las
mareas muertas esta velocidad maxima de la corriente no llega a 1 nudo.

La direccion de la corriente es sensiblemente paralela a la linea de atraque.

Desde la puesta en funcionamiento del muelle se han ido observando una serie asientos y giros en los diferentes
elementos que lo conforman: pavimento, mota de cierre, muro de apoyo de las losas de transicidén entre el pantalan
y la mota, y como consecuencia de éstos, en las propias losas.

Figura 1. EMPLAZAMIENTO DEL MUELLE INGENIERO JUAN GONZALO VARA.
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Figura 2. MUELLE JUAN GONZALO VARA CON Figura 3. MUELLE CON UNA GRAN ACTIVIDAD
EL OCEANO ATLANTICO AL FONDO (Vista general). DE CARGA Y DESCARGA.

Asimmismo a lo largo de estos veintiséis afios de explotaciéon del muelle se han ido llevando a cabo una serie de
reparaciones, entre las que destacan la construccion de las losas traseras del muelle y las vigas y muros de atado
horizontal en 1993, y la sustitucién del pavimento existente por losas de hormigén realizada en 1995. Desde entonces
se han ido recreciendo éstas en las zonas que han sufrido asientos.

1.2. CARACTERISTICAS GEOMETRICAS Y CONSTRUCTIVAS

El muelle Juan Gonzalo Vara del Puerto de Huelva esta constituido por una mota de cierre, de unos 15 m de
altura, en forma de dique de tierras de talud 7:5 que contiene un relleno formado por arenas de playa vertidas
hidraulicamente.

Delante de la mota, en el lado mar, se ejecuté un pantalan mediante 19 médulos formados por un tablero de
hormigén armado de 20,39 x 47,50 m apoyado en cuatro hileras de pilotes (los médulos 18 y 19 tienen cinco
hileras) tipo Raymond de 54” de diametro y 8” de espesor, que se hincan en el fondo marino paralelamente al
futuro cantil.

Como se puede ver en el perfil tipo de la figura 4, la mota de cierre esta coronada por un muro de gravedad en forma
de L, de grandes dimensiones, sobre el que apoya una losa de transicién entre la estructura del pantalan y el pavi-
mento portuario existente por encima del relleno hidraulico de arena. Estas losas tienen unos 3,5 m de anchura 'y unos
35 cm de canto y presentan apoyos simples mediante rétulas tipo Freyssinet.

Figura 4. SECCION TIPO DEL MUELLE JUAN GONZALO VARA (1980).

1.3. CARACTERISTICAS GEOTECNICAS

Los parametros geotécnicos utilizados en los célculos se obtuvieron de las distintas campafas geotécnicas realizadas
para profundizar sobre la patologia del muelle.

Existen cuatro niveles u horizontes geotécnicos principales:

Nivel I. Base del pavimento

De unos 1-2 m de espesor, esta formado por los distintos materiales que constituyen la base del pavimento por-
tuario. Desde un punto de vista geotécnico, el material es el mismo que el utilizado en el nivel Il. La compacidad
es floja.
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Nivel ll. Rellenos arenosos

Constituido por los materiales de relleno de la explanada, con espesor variable entre 2 y 12 m. Se trata de una arena
muy uniforme. Tamafo del 90 % de las particulas; comprendido entre 0,15y 0,40 mm.

Coeficiente de uniformidad C, = De,/ D+, del orden de 2. Contenido de finos: 5 % (no plasticos). Valor medio represen-
tativo de SPT: 10. Compacidad floja-media.

Nivel lll. Material de la mota: todo-uno de cantera
Constituye el material de la mota de cierre. Su composicién granulométrica se indica en la siguiente tabla:

MATERIAL LIMITE INFERIOR LIMITE SUPERIOR
Gravas 45 % 85 %
Arenas 10 % 25 %
Finos 5% 30 %

Se detectaron materiales de muy diferentes caracteristicas resistentes, desde bolos de roca masiva hasta argilitas,
lutitas o zonas constituidas por materiales arcillosos blandos. Se detectaron huecos atribuidos (probablemente)
al encaje de bloques de piedra de grandes dimensiones. El material fino se puede clasificar como «arcilla de
baja plasticidad».

SPT: valor medio de 25 (compacidad media). Valores bajos para tratarse de material de cantera.

Nivel IV. Terreno natural: arenas limosas marrones y grises

Se trata de terreno natural: Arena limosa. Los finos (entre 25 y 50%) son no plasticos.

« Densidad: 1,7 /m®. Densidad aparente: 2,1 t/m®. Angulo de rozamiento interno: en el entorno de ¢’ = 35°.

« Cohesion efectiva: ¢’ = 2 t/m? SPT: valor medio representativo de 45-50. Compacidad densa.

2. Patologia existente

2.1. DETECTADA EN INFORMES PREVIOS

Desde la puesta en servicio del muelle se detectaron una serie de incidencias, entre las que cabe mencionar las
siguientes:

* Asientos en el pavimento portuario del relleno.
» Movimientos en la mota de cierre del relleno.
 Asientos y giros en el muro de hormigén.

« Distintas patologias en la losa de transicién entre pantalan y mota.

Figura 5. CINTAS DE TRANSPORTE DE MATERIALES.

Figura 6. TOLVA MOVIL DE DESCARGA DE CLINKER.
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Estos problemas se fueron solventando provisionalmente con distintas reparaciones a lo largo del tiempo: entre el
afno 1993, y la ultima, el afo 2002.

De los distintos estudios, reconocimientos e informes sobre el comportamiento del muelle que se realizaron durante
estos veintiséis afnos de explotacién se extraen una serie de conclusiones que apuntan a diversos factores como
causa de los asientos observados, pudiéndose resumir en los siguientes:

» Aumento de la capacidad de carga de las gruas.

» Dimensiones de las cintas que actualmente operan en el muelle.
(Implican necesariamente su emplazamiento en condiciones de
trabajo sobre las losas biapoyadas, al ser imposible situar todos
sus apoyos fuera de esta zona de especial comportamiento, ya
que se encuentra limitada por el obligado alcance al buque.)

» Almacenamiento de graneles, llegandose a depositar materia-
les con alturas de hasta 10 m.

Todo ello ha provocado que las solicitaciones sobre el pavimento
sean mayores que las previstas en el disefio, lo que motiva el
incremento de la magnitud de los asientos previsibles.

2.2. DETECTADA EN EL TRANSCURSO DE LOS TRABAJOS

Durante la ejecucion de la obra se han constatado zonas amplias

de un bajo nivel de compactacion de los materiales de relleno

del muelle, lo cual puede ser causado —dado que se presenta a

Figura 7. GRUAS NUEVAS DE MAYOR CAPACIDAD lo largo de toda la profundidad del relleno— por migracién de los
DE CARGA. materiales que lo constituyen.

La permeabilidad de la mota de cierre en algunos puntos, debido a la ausencia de capas de filtro entre ésta y el
relleno del muelle, hace que aparezca un flujo de agua de acuerdo con la zona de la carrera de marea, produciendo
arrastres de finos en el relleno, y descomprimiéndolo.

La existencia de huecos interconectados en la mota de cierre hace que la circulacion del agua, en este flujo peridédico
de pleamar a bajamar, se concentre en canales preferentes, acentuando el efecto de arrastre y pérdida del material
de relleno.

3. Solucién adoptada

De todo lo expuesto hasta el momento se desprende que las actuaciones deberian ir encaminadas a atajar los
problemas de permeabilidad y descompresion de los materiales que conforman el muelle, y que podiamos resumir:

« Asiento del pavimento portuario sobre relleno.
» Movimiento en la mota de cierre del relleno.

 Asientos y giros en los muros de coronacion de hormigén e impermeabilizacién de la mota.

Figura 8. VISTA GENERAL DEL MUELLE Figura 9. ASIENTOS EN LA LOSA.
(Se aprecian los asientos en la explanada).
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Para ello se procedi6 a efectuat:

* Recalce del muro de coronacién e impermeabilizacion de la mota.
» Recalce de muros de atado horizontal.

* Recalce de losas en trasdos.

» Reparacién de las vigas de atado deterioradas.

Todos estos trabajos fueron acompafnados de un conjunto de mediciones y auscultaciones que permiten valorar la
bonanza de los tratamientos efectuados.

3.1. PROCESO CONSTRUCTIVO

Las obras se iniciaron con una serie de actividades previas destinadas a la implantacién del equipo asignado a la
ejecucioén de las mismas, asi como a la ubicacion de las instalaciones generales necesarias.

La finalizacion de estas actividades dio paso al inicio de las operaciones de ejecucién de la obra.

El cumplimiento del plazo fjado de seis meses, asi como el firme propésito de minimizar el impacto sobre la actividad
diaria del muelle, exigié una minuciosa planificacién de la obra.

Tanto para recalce del muro de coronacion e impermeabilizacién de la mota como para recalce de los muros de
atado horizontal se usaron técnicas de superjet-grouting, en dos modalidades de tratamiento:

ESTADO INICIAL

Figura 10. ESTADO INICIAL.

» TraTamIENTO 1. Velo de superjet-grouting: Ancho, 2,40; separacion entre ejes de columna; 2,20; longitud de trata-
miento, 12 m en el de impermeabilizacioén de la mota y confinamiento de superjet.

FASE 1

PANTALLA DE IMPERMEABILIZACION
VELO DE SUPERJET-GROUTING
22,60 m

Figura 11. TRATAMIENTO 1: VELO SUPERJET-GROUTING.

» TraTamIENTO 2. Columnas de superjet-grouting: Diametro de columna, 2,60; separacion entre ejes, 3,96; longitud de
tratamiento, 12 m, para el recalce del muro de gravedad de apoyo de las losas de transicion del muelle al pantalan
y muros de atado horizontal.

Para tratamiento de mejora sistematica del relleno situado entre el muro de apoyo de las losas de transicion y los
muros de atado horizontal se usaron técnicas de compaction-grouting y jet-grouting, en tres modalidades de
tratamiento:
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FASE 2

COLUMNA DE SUPERJET-GROUTING
22,60 m

Figura 12. TRATAMIENTO 2: RECALCE DEL MURO DE CORONACION
Y MURO DE ATADO HORIZONTAL.

« TratamienTO 3. Columnas de compaction-grouting: Separacioén, 1 m; consumo, 250 I/m; profundidad aproximada,
12 m. Su objeto fue el confinamiento lateral lado tierra del tratamiento general de densificacion de los materiales de
relleno mediante compaction estatica.

» TraTAmIENTO 4. Columnas de jet-grouting: Diametro, 1,20; separacién, 2,50 m; longitud de tratamiento, 12 m. Su
objeto fue el confinamiento del tratamiento de compaction-grouting del lado mar, asi como de transicién entre el
superjety el compaction-grouting, ejecucién simultaneada con el tratamiento 3.

FASE 3
COLUMNA DE JET-GROUTING 1,20 m
COLUMNA DE COMPACTION-GROUTING

Figura 13. TRATAMIENTOS 3 Y 4: CONFINAMIENTO LATERAL.
« TratamiENTO 5. Columnas de compaction-grouting: Malla, 1,90 x 2,00; consumo, 250 I/m; profundidad aproximada,
12 m. Su objeto fue la densificacion del terreno mediante inyeccién de mortero de baja movilidad entre ambos
tratamientos de confinamiento lado mar y tierra.

FASE 4 (final)
COLUMNA DE JET-GROUTING
(MALLA 2 x 2)

Figura 14. TRATAMIENTO 5: DENSIFICACION DEL TERRENO BAJO LOSA.
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Figura 15. PLANTA TIPO DEL TRATAMIENTO DEL MUELLE.

Figura 16. SECCION TIPO DEL TRATAMIENTO.

En el transcurso de la obra, en las zonas en que el deterioro era mayor, se realizaron actuaciones localizadas de
refuerzo hasta conseguir los efectos de densificacion deseados.

TRATAMIENTO ml Columnas
VELO 22,60m 5.345 413
SUPER-JET 22,60m 4.081 288
JET-2 ©1,20m 5.400 361
CHE 34.142 2,722

Figura 17. RESUMEN DE LAS MEDICIONES DE LOS TRATAMIENTOS EFECTUADOS EN EL MUELLE.

Las obras concluyeron con la limpieza del tramo 4, el retirado del vallado de obra y de las instalaciones generales

y el traslado de los equipos e instalaciones fijas auxiliares.

3.2. JUSTIFICACION DE LA SOLUCION ADOPTADA

A continuacién se relacionan las ventajas que presenta la aplicacién de esta serie de medidas correctoras frente a

cualquier otra solucién que pudiera haberse estudiado.

1. Resuelve la totalidad de los problemas que afectan al muelle: permeabilidad, pérdida de material de relleno,
estabilidad, asientos en la explanada, asientos y giro del muro, flecha en vigas de atado, peligro de rotura de
losas biapoyadas, limitacion en la explotacion del muelle de pilotes; terminando, ademas, con los costosisimos

trabajos de mantenimiento a que obligan todas estas afecciones.
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10.

1.

12.

13.

14.

15.

110

. Proporciona un refuerzo estructural al muelle que le permite mantener el alto nivel de cargas de explotacion que

se ha ido alcanzando en los ultimos afos: grdas, cintas transportadoras, trafico rodado (camiones), acopios, etc.,
sin restricciones zonales de posicionamiento o circulacion.

. Se consigue un monolitismo estructural, frente al conjunto de las solicitaciones, gracias a la conexién que se puede

conseguir entre las columnas de jety el muro de coronacioén, reduciéndose el riesgo de asientos diferenciales
a lo largo de la linea del mismo.

. No se modifica la tipologia del muelle, al no realizarse ningun tipo de demolicién ni sustitucién de elementos

estructurales por otros de caracteristicas diferentes. La solucion adoptada es no destructiva, actuando princi-
palmente sobre las caracteristicas geotécnicas resistentes de la zona tratada y disminuyendo deformabilidad y
permeabilidad.

. Se mantiene la configuracion geométrica del muelle en planta, asi como la longitud de atraque y el calado, de

modo que el nivel de operacién actual en el muelle se podra mantener sin pérdida de traficos o superficie de
explotacion.

. Se trata de una solucién con fuerte caracter ambiental:

No se requiere ningun tipo de dragado, ni previa ni posteriormente a la ejecucién de los trabajos.

No es necesaria la explotacion de canteras.

El terreno inyectado es un relleno, de forma que no se perjudican o alteran las caracteristicas de un terreno
natural.

La sencillez del proceso permite un control del material sobrante y pérdidas (rechazos, vertidos, fugas, etc.). La
contaminacion del mar, turbidez de las aguas, dep6sitos de material a pie de muelle, etc., seran minimizados
mediante una bateria de medidas preventivas.

. El nivel de control de las inyecciones, tanto de ejecuciéon como de resultados obtenidos, es muy completo, exis-

tiendo una normativa a nivel europeo (EN 12716) cuyo contenido se amplia con el empleo de diversos métodos
de comprobacién: mecanicos, hidraulicos, quimicos, geofisicos y complementarios.

. El célculo del muelle reparado se ha realizado segun las bases que figuran en las Recomendaciones para Obras

Maritimas ROM 0.2-90: «Acciones en el Proyecto de obras maritimas y portuarias», asi como las cargas descri-
tas de grias neumaticas. Asimismo se han tenido en cuenta todas las especificaciones contenidas en la ROM
0.5-94: «Recomendaciones geotécnicas para el Proyecto de obras maritimas y portuarias».

. Solucién constructiva rapida por su sencillez de ejecucion (actividades muy repetitivas) y escasa necesidad de

equipos, ya que para las inyecciones Unicamente se precisa un equipo de perforacién y bombas hidraulicas.
Supone una solucién normalizada con rendimientos y costes previsibles, lo cual redunda en un aumento de la
garantia de cumplimiento del plazo.

Uso de tecnologia de dltima generacién en el campo de las inyecciones, pero con experiencia contrastable en
obras similares.

El hecho de poder ejecutar columnas de gran diametro supone que esta solucién presente un caracter no des-
tructivo, de manera que las estructuras de muro y losas conservan su integridad estructural, no siendo necesaria
su retirada y reposicién, salvo en aquellas afectadas por dafos previos a las inyecciones.

El hecho de poder resolver mediante el mismo proceso constructivo tanto los problemas en la zona del muro como
en la zona de la explanada, supone una fuerte ventaja. Esta solucién conjunta, en caso de tener que abandonar
una zona de trabajo por necesidades de explotacion del puerto, permite proseguir las reparaciones en otra zona
diferenciada, minimizandose la ocasional parada de maquinaria que pueda producirse. Hay que destacar que la
parada de maquinas en una obra de estas caracteristicas alcanza un sobrecoste muy importante.

La explotacion del muelle resulta compatible con las etapas de mejora en todo momento. Las interferencias con
la operacion normal en el muelle comprenderian aquellos periodos y zonas en donde se desarrollase el trabajo
del equipo de inyeccién, pudiendo realizarse la operacién con normalidad en el resto de las areas o durante
el tiempo de inactividad de los equipos en cada seccién considerada.

El procedimiento expuesto presenta como ventaja adicional la posible rapida retirada de los equipos en caso de
ser necesario.

Se deja abierta la posibilidad de futuras mejoras en zonas del muelle sobre las que no se actle en una primera
fase y quieran ser mejoradas en el futuro, en funcidon de las necesidades de la autoridad portuaria.
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3.3. MEDIDAS ADOPTADAS PARA LA COMPATIBILIZACION DE LOS TRABAJOS
CON LA EXPLOTACION PORTUARIA

La secuencia de los tratamientos fue como sigue:

 Las obras comenzaron por el extremo norte del muelle.

» No se ocup6 para acopios o instalaciones la zona préxima al mar (pantalan sobre pilotes).

+ La divisién de la obra en cuatro tramos hizo compatible la explotaciéon adecuada del muelle.

» Los tramos de muelle necesarios se liberaron en todo momento, permitiendo asi la descarga de los buques.

» En ningiin momento de la obra se ocup6 toda la longitud de la cinta transportadora enfrente de los tinglados 2 'y 3
(longitud aproximada: 230 m), dejando libre acceso a dos tolvines por lo menos. Los tolvines estan separados
entre si una distancia de 25 a 30 m.

Figura 18. VISTA DE LA CINTA TRANSPORTADORA Figura 19. CINTA TRANSPORTADORA DE CLINKER
FRENTE A LOS TINGLADOS 2 Y 3. (Detalle de la torre fija).

Una vez al mes se respeta la descarga de un barco de clinker en la zona sur del muelle préximo a la concesién de
la cementera. La descarga se efectia a una tolva que vierte a un brazo mévil de una cinta transportadora que gira
alrededor de un punto fijo, brazo capaz de posicionarse girando practicamente 360° alrededor de la torre fija.

Figura 20. ESQUEMA DE TRAMIFICACION DEL MUELLE.

Con la tramificacién propuesta, en todo momento se consigue:

» Mantener al 100 % de funcionamiento al menos el 72 % de la longitud total del muelle. Al no ocupar la parte de
muelle préxima al mar, se permiten durante toda la obra las operaciones de entrevia.

Permitir el uso de las cintas transportadoras fijas del muelle habilitando el uso de al menos uno de sus tolvines.

Admitir la descarga de barcos de clinker con una afeccién practicamente nula.

Posibilitar la inmediata ocupacion, para la explotacién normal, de los tramos de muelle que se liberen tras las obras

» Permitir las operaciones de entrevia durante toda la obra , al no ocupar la parte de muelle préxima al mar.

4. Descripcion de las técnicas empleadas

4.1. SUPERJET-GROUTING

El superjet-grouting es una tecnologia que utiliza la inyeccién de fluidos, a muy alta velocidad, para desagregar
(erosionar) el terreno circundante, mezcldndolo con un agente de cementacion en las proporciones deseadas para
formar un nuevo material con distintas propiedades geomecanicas y fisicas de la zona tratada (una vez que ha
fraguado). Parte del material erosionado y mezclado con el agente de cementacion es expulsado por boca de taladro,
lo que se denomina «rechazo» o «resurgencia».
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Figura 21. PROCESO DE EJECUCION SUPERJET-GROUTING.

La aplicacion del superjet-grouting en la obra que nos ocupa y dentro de la gran variedad de trabajos para los que
puede ser utilizado, se expone a continuacion.

4.1.1. Velos

La construccion de velos en forma de conos unidos por su vértice se realiza mediante la rotacién limitada en un sector
de la columna. Los velos se suelen emplear como elementos para control de la permeabilidad y/o confinamiento del
tratamiento principal.

En el caso que nos ocupa fue utilizado para cumplir ambas funciones.
Se hicieron un total de 413 columnas en velo de superjet-grouting, con una medicion de 5.345 ml.

Desde el principio, en los campos de prueba se observé la dificultad del terreno para ser perforado directamente
con los métodos habituales del jet o superjet; es decir, a rotacién. Los numerosos de bolos de tamafo considerable
existentes lo impedian, dificultando también la obtencién de los didametros previstos, por lo que se hizo necesario
cambiar los parametros y disminuir el alcance desde 2,60 a 2,40 m, con separacién entre ejes de 2,2 m.

Asimismo, y aunque estaba previsto el tratamiento de unos 900 m® de resurgencia, no sélo no se produjeron, sino
que existieron decantaciones importantes de hasta 2 mde longitud en las columnas de velo, lo que obligé a
aportaciones complementarias para suplir dichas decantaciones.

Todos estos datos ratificaban la teoria del lavado de un alto porcentaje de
finos de la mota, con la existencia de vias preferentes de circulacién del
agua motivadas principalmente por las carreras de marea.

El retranqueo del velo hacia tierra, por la imposibilidad de su ejecucion en
su posicion original —al existir alto riesgo de fugas hacia el mar por la escollera
existente—, asi como su disposicién geométrica, facilitaron su correcto funcio-
namiento.

El velo igualmente cumplié la misién fundamental, inicialmente no pre-
vista, de confinamiento necesario en la ejecucion de las columnas de
superjet dispuestas para el recalce, asi como de contencién y eliminacién
de vertidos al mar.

Figura 22. FORMA GEOMETRICA TiPICA Figura 23. GEOMETRIA DE VELO SUPERJET-GROUTING.
DE UN VELO DE SUPERJET-GROUTING.
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4.1.2. Columnas de superjet-grouting

Las columnas completas de superjet-grouting se emplean en recalce de muros, zapatas, soporte de excavaciones,
mejoras del terreno y obras auxiliares, etc.

La técnica de superjet-grouting representa una evolucién y perfeccionamiento del sistema convencional de jet-
grouting de doble fluido (Lechada-aire) que aprovecha un disefio eficiente, mejorandose la herramienta de inyeccién,
a la vez que se perfecciona la configuracion y disefio de las toberas, lo que incrementa de modo considerable la
energia de inyeccion y su capacidad de erosionar el terreno circundante a mayor distancia.

En ningln caso se consigue el efecto descrito —al menos por Kellerterra— aumentando la presién de los circuitos de
inyeccion, y no representa «riesgos» mayores que la técnica de jet-grouting, ya bien conocida.

El «rechazo» debe ser expulsado a la superficie de forma continua, evitandose la presurizacion e hidrofracturacién
de la zona de tratamiento y consiguiéndose resultados de gran calidad.

La comparacién entre diametros y consumos del jet-grouting convencional y el superjet-grouting se indica en figura 24.

D: Diametro de columna.
C: Consumo de cemento.

Figura 24. COMPARACION JE T/SUPERJET-GROUTING. Figura 25. FACILIDAD DE DISGREGACION EN DIFERENTES
TIPOS DE TERRENO.

Hay que sefnalar que los bajos valores de los diametros de la figura 24 corresponden normalmente a suelos muy
cohesivos 0 muy densos, y los altos, a materiales granulares flojos a medianamente densos.

Generalmente esta nueva tecnologia es efectiva en todo tipo de suelos siempre que se use correctamente.

Tal y como indica la figura 25, suelos de diferente tipo muestran mayor o menor dificultad para ser disgregados
(erosionados). Suelos del tipo granular son relativamente faciles de disgregar, ya que no tienen aglutinantes (a no ser
la humedad) y son de hecho autoerosionables cuando estan sometidos a un ambiente turbulento como el inducido por
el superjet. En el otro lado de la escala, las arcillas plasticas son dificiles de erosionar, ya que las particulas se
encuentran unidas por lo que se denomina «cohesién» y por la succion.

Asimismo se debe tener en cuenta que las velocidades normales de ascenso del rechazo no son generalmente
suficientes para extraer particulas de mayor tamafo que las de arena.

Parametros operativos

Los parametros aplicados en el superjet-grouting dependeran de caracteristicas tanto geométricas como mecanicas
que se deseen obtener y de las condiciones del terreno a tratar.

Los principales parametros a utilizar se definirdn mediante la realizacion de columnas de prueba en nimero, cantidad
y situacién determinadas previamente a la ejecucién de los trabajos.

El rango en el que se moveran estos parametros sera:
 Presion (lechada): 300-450 bares.
 Presion de aire: 8-20 bares.

Caudal de lechada: 300-450 |/min.

+ Densidad minima de lechada: 1,40 t/m®.
» Tiempo de persistencia (1/ve): 6-16 min/m.
 Velocidad de rotacién: 5-15 r.p.m.

En funcion de los resultados de las columnas realizadas en el campo de pruebas se determinan finalmente los para-
metros de ejecucion para las columnas de superjet-grouting.

113



JORNADAS TECNICAS SEMSIG-AETESS: ACTUACIONES GEOTECNICAS EN OBRAS PORTUARIAS

Superjet-grouting en recalce
Se hicieron un total de 288 columnas de 2,6 m de diametro, con una mediciéon de 4.100 ml de superjet.
Aligual que en el resto de unidades, se hizo necesaria la preperforacion de los taladros, dada la existencia de los bolos.

En los campos de prueba se comprobd que para asegurar el diametro previsto, dado los bolos existentes se hacia
necesario un precorte con una mezcla de lechada 1:5 c/a.

Puestos sobre aviso en la ejecucién previa de los velos y aunque la resurgencia ya fluyé con normalidad, se puso
especial cuidado en contrarrestar en todas las columnas el efecto de la decantacién para evitar la posible disconti-
nuidad jet-hormigén en la cara inferior de la viga.

Fue precisa la eficaz gestién de aproximadamente 4.300 m® de resurgencia para evitar entorpecer las labores
portuarias.

4.2. COMPACTACION ESTATICA

Definicion

El método de «compactacién estatica» se basa en la inyeccién en el terreno de un mortero de baja movilidad, de
forma que la mezcla inyectada no fluya por el terreno, quedando concentrada alrededor del punto de inyeccién

Este mortero se puede inyectar a una presion de hasta 40 bares con un asiento en el cono de Abrams menor de 8 cm,
lo que permite una correcta densificacién de la zona colindante al punto de inyeccién.

El material inyectado rellena los huecos y compacta o estabiliza el suelo que rodea el area tratada. Posteriormente
la mezcla fragua y confiere resistencia y dureza al terreno.

Es importante que durante la inyeccién se produzca un desplazamiento del terreno sin destruir su estructura, por
lo que las velocidades de bombeo deben ser bajas.

Para cada escalén de inyeccién (espaciados 0,5 m), los criterios para dar por concluida la inyeccion fueron estos cuatro:
» Por volumen: Una vez alcanzado el volumen de mortero inyectado establecido en proyecto para cada fase.

» Por presion: En caso de alcanzar la presion maxima establecida en el proyecto, independientemente del volumen
inyectado en la fase.

* Por movimientos en superficie: En caso de detectarse movimientos en superficie o en las estructuras préximas
superiores a los limites previamente establecidos.

* Por reflujo por la boca del taladro: En caso de que el mortero salga por la boca del taladro de forma incon-
trolada. Este suele ser el criterio de corte que marca el final de los escalones proximos a la plataforma de
trabajo.

El mortero empleado esta compuesto por arena, cemento y aditivos plastificantes. Sus caracteristicas seran riguro-
samente controladas a lo largo de toda la obra, con objeto de garantizar una correcta bombeabilidad y lograr que su
capacidad permanezcaen el punto de inyeccidn.

Figura 26. SISTEMA AUTOMATIZADO DE ADQUISICION DE DATOS
(Incorporado a la bomba de inyeccion).
Los equipos a emplear estaran formados por:

+ Una bomba de alta presion y bajo caudal con registro continuo, mediante procedimiento informatico, de los siguientes
parametros:

— Presion de inyeccion (bares).
— Volumen de mezcla inyectada (I/m).
— Caudal de mezcla inyectada (I/min).
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El sistema automatizado de adquisicién de datos incorporado en las bombas y lineas de inyeccién de mortero
debera registrar en tiempo real los volimenes y presiones de cada una de las fases de inyeccion, asi como permitir

su grafiado en planos.

Figura 27. FORMATO TIPO DE REGISTRO CONTINUO DE PARAMETROS (V-P).

» Unidades de perforacion con herramienta de taladro mediante tricono, trialeta y portatrialeta con dispositivo de
ventana retractil o punta perdida.
En la figura 28 se reflejan de forma esquematica las distintas fases en la ejecucion de esta técnica.

Figura 28. FASES DE EJECUCION DEL COMPACTION-GROUTING.

En determinadas ocasiones puede ser aconsejable realizar la perforaciéon en sentido inverso, de arriba abajo.

Se ejecutaron un total de 34.200 m de ml de esta técnica, con unas admisiones maximas de 250 I/m en los distintos
tratamientos de confinamiento y compactacién ya descritos.

Se hizo necesaria la preperforacién de la totalidad de dicha medicién.
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Dado el coeficiente de uniformidad de las arenas existentes bajo losa Cu ~ 2 (entre 1-2 m de espesor), se empled un
sistema especial de obturador contra la propia losa para asegurar el correcto grado de compactacion de dicha capa
en donde se encontraba descomprimida.

Una vez examinados los datos, se hizo necesario el refuerzo de algunas zonas hasta conseguir el grado de compac-
tacion deseado.

5. Sistemas de control
5.1. CAMPOS DE PRUEBAS

5.1.1. Ideas generales

El campo de pruebas presenta una serie de actividades previas al inicio de la realizacién de los trabajos de la ejecu-
cién de las obras generales.

Para el disefio del campo de prueba se deben considerar no pocos factores:

 Las columnas de prueba se haran en la zona con el suelo representativo, cercano a un sondeo (no mas de 20 m),
a las cotas reales de tratamiento.

+ Si es posible, ejecutar las pruebas en emplazamientos abarcables en una sola implantacion de los equipos de
inyeccién. Una vez establecida la planta en una localizacién, el tratamiento se podra realizar en un radio de 200 ml
desde ésta.

 Los parametros fundamentales de jet 0 superjet-grouting se registraran de forma continua en una unidad informatica
que por medio de sensores independientes recibira la siguiente informacién:

Presién de inyeccién.

Caudal de lechada.

Volumen de lechada.

Velocidad de rotacién.

Velocidad de extraccién de la lanza.

« Aplicacion de sistemas directos no destructivos, en primera instancia y posteriormente, si es posible (no lo es en
la mayoria de los casos), excavando las columnas en las longitudes reales de tratamiento.

Un campo de pruebas debe servir, en definitiva, para ratificar —o, en su caso, cambiar— los parametros de partida
previstos en proyecto, de tal forma que se obtenga la geometria y resistencia de columna requerida.

5.1.2. Control de la geometria

En la actualidad existen numerosos métodos mas o menos fiables, segun las caracteristicas de la obra, para poder
determinar la geometria de la columna, bien en toda su longitud o en secciones puntuales.

Métodos mecanicos:

» Excavacién de la prueba a cota real de tratamiento (pocas veces posible).
+ Control de volimenes de resurgencia.

» Tubos sounding.

 Sistema getec (paraguas).

Estos métodos transmiten informaciéon de modo directo y en tiempo real en obra sin necesidad de interpretaciones
ni formulas segun la mayoria de los métodos indirectos, lo que facilita en gran medida la toma de decisiones para
completar en el menor tiempo posible el campo de pruebas y poder comenzar los trabajos.

Métodos geofisicos:
» Tomografia.

* Cross-hole.

* Resistibilidad.

» Temperatura.

Algunos de ellos todavia estan en desarrollo y nos facilitan la informacioén con un decalaje en el tiempo. Es decir, después
de los trabajos de campo se hace necesario un andlisis de los datos obtenidos por personal especialista en oficina.
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Figura 29. TUBOS SOUNDING EN DISPOSICION
CONCENTRICA A EJE DE TALADRO.

Figura 30. TUBOS SOUNDING EN PRUEBA
DE VELO.

Analizaremos los del primer grupo, por ser alguno de ellos los que sustentaron la obra de referencia:

» Control de los volumenes de resurgencia:

Se efectia, manualmente y sistematicamente para todas las columnas de prueba, un control del volumen y
densidad de resurgencia, lo que representa una forma cualitativa, indirecta y rapida de controlar la efectividad
del tratamiento tanto en la geometria como en la calidad, facil de valorar.

Figura 31. TUBOS SOUNDING EXTRAIDOS

UNA VEZ REALIZADA LA PRUEBA.

Todo este sistema se combina, a vo-
luntad, en funcién del terreno y profun-
didades del tratamiento, midiendo en
primer lugar las desviaciones de los
tubos sounding, para con estos datos
volver a posicionar, si ello fuera necesa-
rio, el eje de perforacién de la columna
de prueba, ratificando con sus datos de
verticalidad que la prueba sera efectiva
para las distancias establecidas de an-
temano.

Finalmente, la informacién se reline en
una ficha-resumen donde se anotan los
parametros utilizados y el resultado del
diametro obtenido con ellos.

Se ve no pocas veces afectado por numerosas factores que pue-
den inducirnos a error; por ejemplo, la permeabilidad de la zona
estéril de la columna. No obstante, es positivo hacerlo siempre
como detector de posibles incidencias o método complementario
al principal.

» Tubos «sounding»:

Los tubos sounding son tubos de acero, coloreados con pin-
turas especiales (no alterables por la accién de las lechadas
de cemento), que seran colocados a distancia determinada
radialmente al eje de columna de jet-grouting de prueba a
ejecutar.

Durante la ejecucion de columnas se observaran los tubos
sounding; una vez terminada, se extraeran para comprobar
la afeccién en la pintura de los tubos y asi poder determinar
el alcance del tratamiento, proporcionandonos referencia del
diametro de la columna en toda su longitud.

Figura 33. CONTROL DE VERTICALIDAD
DE LAS PERFORACIONES DE
LA COLUMNA DE PRUEBA DEL VELO.

Figura 32. TOMA DE DATOS.
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Figura 34. GRAFICA DE CONTROL DE Figura 35. FICHA-RESUMEN DE PRUEBA
VERTICALIDAD DEL TALADRO. DE VELO.

- Sistema getec:

Este sistema permite medir de forma manual y directa
el diametro de las columnas en el punto o puntos
deseados.

Basicamente —como se aprecia en las figuras— es un
mecanismo hidraulico que se introduce en la columna
una vez terminada, pero en estado fresco, hasta la cota
requerida.

Una vez posicionado, se procede a su aperturay ala
Figura 36. SISTEMA GETEC EN POSICION ABIERTA. medicion del diametro.

Figura 38. FICHA FINAL DE LECTURA.

Figura 37. PARAGUAS CON DISTINTAS APERTURAS.
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5.1.3. Control de la resistencia

En cuanto a la resistencia de la columna, la operaciéon se complica. Como veremos posteriormente, no es nada facil
tomar muestras representativas de la misma.

No hemos de olvidar que el jet o superjet no dejan de ser técnicas de mejora de suelo y en ningln caso pueden —como
muchas veces se hace por error— asimilarse a pilotes u otras técnicas donde el material resistente es el hormigén, que
tiene un comportamiento homogéneo ya conocido.

La homogeneidad del suelo tratado depende de numerosos factores: tipo de suelo, tiempo de persistencia, tipo de
cemento y kilogramos por metro cubico de suelo tratado, nimero de toberas, rpm, entre otros.

Tradicionalmente en Espafa se recurre a sondeos para obtencién de las muestras representativas de las
columnas.

Analizaremos ahora distintos factores que afectan a dicha representatividad.

Figura 39. DESARROLLO DE LA RESISTENCIA
DEPENDIENDO DEL TIPO DE SUELO TRATADO.

Figura 40. EXTRACCION DE TESTIGOS
EN EL PUERTO DE HUELVA.

Factores inherentes al propio sondeo:

DIAMETRO DE PERFORACION: Lo ideal seria ir a didmetros grandes (150-200 mm); en todo caso, dependera del
material tratado. Para obtener un testigo de cierta calidad al menos sera necesario que su diametro no sea inferior
a 84 mm en la zona de tratamiento. Si el diametro es pequefo, dependiendo del terreno tratado (especialmente en
gravas o arcillas muy plasticas que favorecen la aparicion de nédulos embebidos en el propio tratamiento), generan
gran discontinuidad en el mismo con facilidad de rotura.

BATERIA PORTATESTIGO: En la totalidad del sondeo se deberia usar bateria doble de tal manera que el testigo se
viera afectado lo menos posible por el agua de perforacién y, por tanto, su calidad. Asimismo garantiza en cierta
medida la verticalidad del sondeo (dependiendo, por supuesto, del diametro y la presién de avance), permitién-
donos llegar al punto requerido. Muchas veces se trata de extraer testigo a grandes profundidades, con pequefias
desviaciones, pues de lo contrario nos salimos de las columnas ejecutadas.

CoRONA DE PERFORACION: No deben emplearse coronas que fomenten la molturacion o acodolamiento del
testigo, siendo preferible usar diamante de insersion en la zona de tratamiento y desecha la widia. Si el testigo
se puede perforar con widia, normalmente nos indica que todavia no tiene la resistencia necesaria para ser
extraido .

VERTICALIDAD: La verticalidad se verificara cada 2 m y al final del sondeo para confirmar nuestra exacta situacion
en cada momento. Dado el tipo de material a sondear, si no se toman precauciones es facil que se produzcan
desviaciones importantes, sobre todo en tratamientos profundos (a cotas inferiores a 10 m).

VELOCIDAD DE PERFORACION: La velocidad de perforacién ha de ser reducida, con presiones de avance moderadas
y pequefos caudales de barrido, de forma que no se provoque la alteracién ni la rotura del testigo obtenido.

CoONTINUIDAD DEL TRATAMIENTO: Debe determinarse cada vez que se proceda a la extraccion del testigo, cotejando
que la cota final y la cota de reinicio coincidan.

TESTIFICACION: La testificacién ha de llevarla a cabo persona cualificada, marcando las longitudes reales de extrac-
cién, discontinuidades, RQD vy, en general, cualquier incidencia digna de mencién.
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Factor humano:

» El replanteo (es decir, determinacion exacta del punto de sondeo) no siempre es facil si no se han tomado las
referencias necesarias.

« El terreno mejorado no es facil de sondear y necesita una maquina adecuada sin holguras y un maquinista experi-
mentado que haya realizado estos sondeos en otras ocasiones. En estratigrafias de alternacia de terrenos se exige la
pericia de un maquinista para adaptarse a cada uno de los materiales finalmente obtenidos después del tratamiento.

Figura 41. SONDEOS BIEN Y MAL REALIZADOS

DE LA MISMA COLUMNA.

* Independientemente de la complicacién que presente el

terreno a sondear, lo minimo que se le ha de pedir al
sondista es la obtencion de un alto porcentaje de recu-
peracién de testigo para poder valorar, al menos visual-
mente, el alcance y bonanza del tratamiento (Fig. 41).

Factores inherentes al terreno tratado y su geometria:

* TIEMPO TRASCURRIDO DESDE LA EJECUCION DE LA COLUMNA

HASTA LA EJECUCION DEL SONDEO: El material tratado ha de
tener una resistencia minima para poder ser sondeado.
Este tiempo minimo se determinara en funcién principal-
mente de los materiales tratados, granulares o cohesi-
vos, SPT y granulometria, asi como de los parametros
y tipo de ejecucion de jet o superjet..

HOMOGENEIDAD DEL SUELO TRATADO: Depende de nu-
merosos factores, tales como tipo de suelo, tiempo
de persistencia, tipo de cemento y kilogramos por
metro cubico de suelo tratado, nimero de toberas,

rpm, entre otros. Nunca debe olvidarse que es un tratamiento de mejora de suelo y el sondeo una muestra muy
pequefia del mismo.

GEOMETRIA DE LA OBRA: En general, durante tratamientos de reparaciéon de pilotes, pantallas, creacién de
losas de fondo, etc., en donde el tratamiento no llega a superficie, el material estéril dificulta en gran medida

la extraccion de buenas muestras hasta alcanzar la zona de tra-
tamiento.

SONDEOS DE COLUMNAS SUELTAS (muchas veces a profundidades de
mas de 10 m): Cuando se pretender sacar testigos al limite del
suelo tratado, suele ser normal que la perforacion se desvie hacia
el suelo no tratado (mas blando), saliendo de la propia columna.

Factores economicos:

.

120

La contratacion de los trabajos es habitual fijarla por metro lineal de
sondeo, primando generalmente el rendimiento sobre la calidad de
los testigos

No obstante, y a pesar de toda esta problematica, si el testigo obte-
nido es continuo o con altos porcentajes de recuperacion, a partir de
ese momento tampoco es facil seleccionar los testigos que han
de ser ensayados,
pues estan afecta-
dos de no pocas
discontinuidades
visibles y aun no

SUELO TRATADO

Figura 42. VARIACION DE LA RESISTENCIA
CON EL TIEMPO Y TIPO DE TERRENO
(Hayward Baker).

visibles (gravas, bolos, nédulos blandos, fisuracién mecanica,
pequenas oquedades, etc.) que suelen generar una alta dispersion
en los resultados de rotura y, por tanto, no pocas dudas sobre la
calidad del material tratado. Dichas discontinuidades, que tanto
afectan a muestras de pequeno diametro, afectarian muy somera-
mente si Se ensayaran las resistencias sobre las propias columnas.

Todos estos condicionantes hacen que raramente un sondeo
pueda considerarse como una forma de obtener muestras re-
presentativas de una columna de jet o superjet para comprobar
la resistencia del terreno tratado. De hecho, este sistema tiende
Figura 43. EXTRACCION DE TESTIGO a desaparecer en paises mas avanzados en cuanto al estudio

MUY DISCONTINUA. de estas técnicas.
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Figura 44. DISCONTINUIDAD POR BOLOS.
Tres son los métodos que desarrolla Kellerterra en la actualidad para obtener con exactitud la resistencia del
tratamiento.
» Temperatura.
* Resurgencia.
» Toma de muestras frescas en la columna de jet.

Trataremos los dos Ultimos por ser los utilizados en la obra de referencia.

Figura 45. NODULOS DE ARCILLAS EMBEBIDAS Figura 46. LAVADO DE ZONAS BLANDAS
EN EL TRATAMIENTO. DEL TESTIGO.
Figura 47. SECCION DE TESTIGO Figura 48. TESTIGO DE JETEN ARENAS
EN LIMOS. (Detalle interior).
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Resurgencia:

Ya desde hace anos se ha pretendido establecer una correlacién entre las propiedades de la resurgencia y el producto
finalmente obtenido en la columna.

No es facil por la cantidad de factores que influyen y diferencian ambos productos, entre los que podriamos
destacar los que resumimos:

¢ GRANULOMETRIA: Se establece a partir de cierto tamafio y dependiendo de la velocidad de ascensién, que, a su vez,
es dependiente del espacio anular varillaje terreno, viscosidad del fluido resurgente, rozamiento con el terreno
colindante, entre otros. Se extraen particulas hasta un tamafo determinado, lo que genera —dependiendo del
terreno tratado: granular o cohesivo— grandes o pequefias diferencias de granulometria entre el material extraido
o resurgencia y el material que finalmente queda en la columna.

¢ METODO O TECNICA DE JET EMPLEADO: Inherente al sistema empleado, las caracteristicas de la resurgencia son muy
diferentes de la de la columna (jet 2 agua, jet 3), medianamente diferentes (jet 1) o bastante similares (jet 2 aire,
superjet).

Figura 49. RESURGENCIA DE SUPERJET. Figura 50. MUESTRA OBTENIDA IN SITU.

Existen otros factores referentes a la profundidad: diametro finalmente obtenido, estratigrafia homogénea o hetero-
génea del terreno a tratar, temperatura del terreno, etc., que también influyen en las diferencias entre resurgencia
y material finalmente tratado.

Lo que si se puede observar —como vemos en la tabla de la obra— es que el valor de resistencia de la resurgencia
siempre es menor que el del suelo tratado, por lo que puede servir para una valoracion rapida y continua del
tratamiento aunque de momento no definitiva.

Toma de muestras:

Este método permite, mediante un sacamuestras creado para tal fin, la obtencién de muestras del producto
obtenido como consecuencia de la aplicacién de la técnica de jet sobre el terreno cuando aln se encuentra en su
estado liquido.

La ventaja principal es que se obtiene una muestra representativa del material tratado con la Unica limitacién del
tamano de arido extraido.

Con estas muestras se procede a los ensayos de resistencia a distintas edades, pudiendo confeccionar las
graficas de resistencia en funcién del tiempo y permitiendo simultanear la obra con otras actividades que depen-
dieran de ello.
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Figura 51. TUBO SACAMUESTRAS.

Figura 52. EXTRACCION DE MUESTRA
DEL TUBO.

Figura 53. PREPARACION DE PROBETAS
A DISTINTAS PROFUNDIDADES PARA SU ENSAYO.
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5.1.4. Resultados

Resumen de resultados en 20 muestras:

Dis RESURGENCIA DECOLUWNA | RESISTENGIA
(Kg/em?®) (%) (Kg/em?®) (%) (%)
7 38 32 49 29 23%
14 46 40 61 36 22%
28 77 67 95 56 19%
90 115 100 168 100 32%

NOTA: Sondeos resultados entre 35y 105 kg/m? una media ponderada de 75,1 kg/m?.
Conclusiones:

1) Los sondeos, aunque bien realizados, penalizan ampliamente el resultado real. Su resistencia media alcanza
unicamente el 44,7 % de los resultados obtenidos con la muestra en columna.

Figura 54. EVOLUCION DE LA RESISTENCIA DE LA RESURGENCIA Y MUESTRA EN COLUMNA EN FUNCION DEL TIEMPO.

2) Los resultados de resistencia de la resurgencia son siempre menores (entre 20 y 30 %) los de las muestras en
columna segun técnica de superjet.

Figura 55. VARIACION DE RESISTENCIA ENTRE RESURGENCIA Y MUESTRA FRESCA.

3) La evolucién del aumento de resistencia con el tiempo entre resurgencia y muestra de columna se desarrolla
en porcentajes muy parecidos.

Figura 56. EVOLUCION PORCENTUAL DE RESISTENCIA DE LA RESURGENCIA Y DE LA MUESTRA COLUMNA.

4) Las resistencias a 28 dias, en este caso, tan sélo representan el 60 % aproximadamente del obtenido a los 90 dias
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5.2. CONTROL DE LA COMPACTACION ESTATICA

La calidad e idoneidad del mortero fresco deben ser controladas mediante la medida del asiento en el cono de
Abrams.

El personal cualificado a cargo de la obra controlara:

 Elevacién y asientos en el terreno y en las cimentaciones alrededor de la perforacion, si los hubiera.
» Volumen inyectado en cada fase (registro automatico).

 Presion de inyeccion alcanzada en cada fase (registro automatico).

« Criterio de finalizacién alcanzado en cada fase (registro automatico).

» Cono de Abrams del mortero en boca de inyeccién.

 Parte diario de trabajo.

* Planos de presiones y volimenes.

Figura 57. MORTERO SECO Y MEDIDA DEL ASIENTO (Detalle).

El sistema de registro y control de las inyecciones de las bombas a emplear en esta obra almacenara
los datos de presién y volumen de mortero inyectado en cada una de las fases de extraccién de la maniobra,
anotando el criterio de corte y provocando dicho corte en el momento en que se alcance la presién limite o el
volumen limite del escalén.

Figura 58. NIVELADOR LASER.

Figura 59. REGLETA-DETECTOR
DE MOVIMIENTO VERTICAL.

Durante la ejecucion de la compactacién estatica se controlan en todo momento el comportamiento de la losa ,
evitando movimientos verticales superiores a + 1 mm que pudieran afectar a los servicios tanto de superficie
como enterrados.
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Dicho control se realiz6 mediante sistema laser.

Asimismo, durante la ejecucion de la obra se lleva un seguimiento de los movimientos de la losa de la explanada,
a través de hitos topograficos.
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Columnas de grava en el mar (offshore) para mejora
de suelos bajo muelles de cajones prefabricados

Alejandro SEGUNDO GONZALEZ

INGENIERO DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS
GEOCISA

I. Introduccién

En este articulo se exponen el objeto de los tratamientos y cada uno de los distintos sistemas de ejecucion de colum-
nas de grava para la cimentacion de obras maritimas. Ademas se muestra, como caso practico, la mejora de suelos
mediante columnas de grava por alimentacion por fondo bajo el nuevo muelle de cajones del dique del Este del
puerto de Valencia.

Se trata de exponer las peculiaridades, limitaciones y caracteristicas mas importantes de ejecuciéon de columnas
de grava offshore: métodos de construccion de las columnas de grava existentes, calados maximos, longitudes
maximas de las columnas, caracteristicas de los equipos a emplear e influencia del oleaje.

Igualmente se detallan los controles de ejecucion y de resultados que deben ir asociados a este tipo de trata-
mientos.

2. Fases de ejecucion de muelles de cajones
sobre columnas de grava

Histéricamente, la técnica del dragado profundo y sustitucidén con material granular ha sido la solucién mas
comun para la ejecucion de obras en el mar. Sin embargo, debido a que los emplazamientos portuarios crecen
mas alld de las zonas donde las caracteristicas geotécnicas son lo suficientemente favorables para la solucién
tradicional, no queda en algunos casos mas remedio que buscar alternativas que ofrecen una serie de ventajas
o incluso hacen viable una obra en un determinado emplazamiento en el que la solucion tradicional de dragar
no es la elegida.

En suelos de muy baja calidad, los taludes de dragado que se mantienen estables pueden ser muy tendidos, desde
una talud 1/4 hasta 1/10, y consecuentemente, los volimenes de material a dragar —y a sustituir a posteriori
con materiales adecuados (granulares)—, hacen algunas obras muy costosas, tanto econémicamente como desde el
punto de vista medioambiental, en determinados emplazamientos.

Una de estas alternativas es el tratamiento de mejora de suelos con columnas de grava. La mejora del suelo evitara
los dragados masivos no razonables, el traslado a zonas autorizadas de vertido (a veces muy alejadas del puerto)
y el aporte de cantidades excesivas de materiales granulares, que a veces también resultan dificiles de conseguir
0 muy costosas.

Se elimina ademas el riesgo de que la inestabilidad de los taludes dragados provoque derrumbes durante la ejecu-
cion de las banquetas sobre el material granular, contaminandolo.

Las columnas de grava se estan empleando fundamentalmente en la mejora de suelos bajo muelles de cajones
prefabricados, si bien se puede emplear para cualquier estructura maritima como diques, tdneles submarinos,
pantalanes...

Los tratamientos de mejora de suelos mediante columnas de grava tienen el objeto principal de transmitir las cargas
de la estructura a estratos mas competentes en profundidad, produciendo la densificacion de los suelos granulares
y la mejora, por desplazamiento, de los suelos cohesivos blandos, de manera tal que, efectivamente, tengan capacidad
de transferir estas cargas.

Las ventajas que puede ofrecer el tratamiento de mejora de suelos pueden ser varias.
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Figura 1. EJECUCION DE COLUMNAS DE GRAVA DESDE PONTONA
EN EL PUERTO DE ALGECIRAS (Vista general).

Figura 2. TRATAMIENTO CON COLUMNA DE GRAVA PARA MEJORA DE LAS ARENAS LIMOSAS
Y ARENAS ARCILLOSAS BLANDAS EN EL PUERTO DE ALGECIRAS (Detalle).
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2.1. FASES DE EJECUCION DE COLUMNAS DE GRAVA EN EL MAR

En caso de proyectarse la mejora de suelos marinos por medio de columnas de grava, previa a la ejecucién de dichas
columnas, habitualmente se requiere la eliminacién de los fangos superiores para evitar discontinuidades en el
tratamiento que darian lugar a asientos no deseados y a posibles planos de deslizamiento.

Se reproducen estas fases para la construccion de un muelle de cajones sobre un suelo mejorado con columnas
de grava:

» Ejecucién del dragado de los 2 a 3 m superiores.

 Relleno con material granular 3 m (material todo-uno de cantera).

+ Ejecucion de las columnas de grava.

 Construccion de una banqueta de material granular protegida con escollera.
» Fondeo del cajon sobre la banqueta.

3. Métodos de ejecucion de columnas de grava en el mar
3.1. METODOS DE EJECUCION

En la actualidad existen tres métodos para la ejecucién de las columnas de grava en el mar, los cuales se describen
a continuacion:

3.1.1. Método de la banqueta de grava

Requiere la ejecucion previa de una banqueta de grava mediante vertido con ganguiles. El espesor de esta
banqueta es variable en funcion de las necesidades del disefio del tratamiento; es decir, en funcién de la longitud,
diametro y separacion entre columnas.

A la hora de disefar el espesor de esta banqueta de grava hay que tener en cuenta que parte de la grava se
quedara entre columnas, con lo que este sistema requiere un mayor consumo de grava que los sistemas de alimen-
tacion de fondo. Espesores habituales de las mantas de grava estarian entre 3 a 5 m sobre el fondo marino.
Las columnas de grava se construyen mediante la introduccion del vibrador a través de dicha banqueta, y el estrato
de suelos blandos a tratar, hasta llegar a una capa de terreno resistente (Fig. 3).A continuacion, el vibrador se va
levantando por intervalos de 0,5 a 1 m y se compacta la grava que cae por el espacio anular entre él y las paredes
del agujero formado durante la fase de penetracion, con ayuda de lanza de agua.

Con este método se pueden ejecutar columnas de hasta 10 a 15 m de longitud maxima, en terrenos en que
las paredes del agujero mencionado se mantengan estables y permitan la caida de grava hacia el fondo de la
columna en formacion. Este método puede ser aconsejable para obras de tratamientos de poca medicién donde
el tiempo de movilizacion de recursos maritimos y el montaje de los equipos de alimentacién por fondo puedan ser
un inconveniente. No obstante, se desaconseja para ejecutar columnas por encima de 20 m debido al espesor
necesario de la manta de grava.

Figura 3. METODO DE LA BANQUETA DE GRAVA
(Equipos trabajando en Algeciras).
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Figura 4.1. METODO CON TANQUE SUPERIOR DE GRAVA Y ALIMENTACION
POR EL FONDO (Detalle).

3.1.2. Método del tanque superior de grava

En este método la alimentacion se realiza por el fondo, por medio de un tubo adosado lateralmente al torpedo
o vibrador y conectado en su parte superior a un depdsito de grava con una compuerta hidraulica (Fig. 4.1). El
torpedo va penetrando en el terreno con ayuda de las vibraciones y, fundamentalmente, su propio peso, hasta
llegar a la profundidad que se haya considerado conveniente en funcién de las caracteristicas del terreno. Una vez
alcanzada esa profundidad, se abre la compuerta hidraulica del depdsito superior y la grava se desplaza a través
del tubo de alimentacién hasta salir por la punta del vibrador. A medida que va saliendo la grava, el vibrador se
va elevando, en intervalos de 0,5 a 1 m, y va compactandola hasta completar la columna. La entrada continua
de la grava por la punta del vibrador se garantiza mediante el peso de la propia columna de grava, en el tubo y el
deposito de alimentacion.

Con este método se tratan normalmente espesores de suelos blandos en torno a los 20 m en aguas con calados
de hasta 30 m. También se estan realizando tratamientos de profundidades de 30 a 35 m de columna, en emplaza-
mientos con calados de hasta 40 m, si bien hay que destacar que, debido a la diferencia, por mayor envergadura,
de los equipos a emplear, también el coste es superior. En Espafia es el método mas empleado de los tres.

Figura 4.2. METODO CON TANQUE SUPERIOR DE GRAVA Y ALIMENTACION
POR EL FONDO (Vista general).
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3.1.3. Método de la bomba de grava

Al igual que el anterior, éste es un método de alimentacion por el fondo. En este caso el vibrador lleva acoplado
en su parte superior un depodsito de grava de doble compuerta que a su vez va conectado a un sistema de bombeo
de grava por medio de aire comprimido (Fig. 4.2).

El procedimiento de ejecucién de la columna es similar al del método de tanque superior; pero, una vez alcanzada
la profundidad de proyecto, la grava no cae por su propio peso, sino que es bombeada desde el tanque acoplado al
vibrador, a través de la tuberia de alimentacion lateral, hasta salir por su punta.

Aqui también, a medida que va saliendo la grava, el vibrador va elevandose, en intervalos de 0,5 a 1 m, hasta
completar la columna. La salida de la grava por la punta del vibrador se garantiza mediante aire a presion. La
profundidad maxima alcanzada con este método esta en torno a 50-55 m (calado maximo de 30 m y columnas de
20 a 25 m).

De acuerdo con lo expresado en el apartado de conceptos basicos y en los parrafos precedentes, los métodos
esquematizados en las figuras 4.1 y 4.2 (es decir, los de alimentacién por el fondo) son mas adecuaos para obras
en el mar que el que aparece en la figura 3, porque tienen menos inconvenientes en cuanto a la profundidad
que se puede alcanzar con el tratamiento, debido a que las columnas no dependen de la construccién de una
banqueta en el fondo mar, cuya altura se ve limitada por la naturaleza poco resistente de los suelos que, por lo
general, componen dicho fondo.

Ademaés, el sistema constructivo en que se basan los métodos de alimentacion por el fondo descritos permite garan-
tizar la continuidad de las columnas en toda su profundidad y llevar un control de ejecucién mucho mas estricto
y fiable, tal y como se vera en los apartados siguientes.

Figura 4.3. EJECUCION DE COLUMNAS DE GRAVA DESDE PONTONA
(Vista general).

En los métodos de alimentacién por el fondo mencionado, la grava llega a la profundidad de tratamiento a través de
un tubo lateral adosado al vibrador. Para que la grava se quede en el agujero que el vibrador forma en profundidad
y no sea el terreno el que tienda a meterse en el dicho tubo, debe mantenerse en todo momento una presion sobre
la grava superior a la del terreno.

Esto se logra en unos métodos impulsando la grava desde la tolva de alimentacion, situada sobre la pontona, con
aire a presion, y en otros, por presion de la columna de grava, al tener el tanque de alimentacion directamente sobre
el vibrador.

A pesar de que para un mismo nivel de control de ejecucién, ambos métodos serian validos, el segundo método (es
decir, el que se representa en las figuras 4.1 y 5) resulta mas conveniente porque produce una menor perturbacion
en el terreno circundante, ya que éste sélo se desplaza por efecto de las vibraciones al compactar la grava y no sufre
ningun remoldeo por accién del aire que se inyecta a presion.
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3.2. PROCEDIMIENTO DE EJECUCION

Las columnas de grava se deben ejecutar desde una pontona de dimensiones suficientes para albergar la grda que
soporta el vibrador, el sistema de alimentacion de grava (grda auxiliar y depdsitos), y el acopio de materiales, segun
aparece se indica en la figura 6.

Estas columnas deben tener un diametro medio y una distribucién en planta segin una malla triangular manera
tal que el factor de reemplazo o sustitucién (relacién area columna / area de influencia por columna) sea el previsto
en proyecto. Sus longitudes, segun la zona y las areas a tratar con ellas, deben ser las que se definen en los planos
de proyecto.

Resulta conveniente que el diametro del vibrador sea el menor posible para facilitar su penetracién en el terreno.
Para la entrada de grava, tal y como se ha dicho, se debe utilizar un sistema que garantice que la presion en la grava
que sale por la punta del vibrador se mantenga siempre més alta que la presién del terreno circundante, para lograr
una descarga ininterrumpida de la misma. Esto se debe conseguir, con el peso de la propia columna de grava, en
el tubo y depdsito de alimentacion. De este modo, el vertido de grava se efectla de tal manera que cada columna
terminada resulta continua en toda su longitud.

Los tubos 0 mangueras de alimentacion deben tener la longitud suficiente para alcanzar las profundidades previstas
en el proyecto.

El posicionamiento de la punta del vibrador se debe realizar con un sistema de DGPS (Fig. 7).

La penetracién de la punta del vibrador en la tierra se debe producir mediante el efecto de las vibraciones, su propio
peso y la ayuda de un chorro de agua y/o aire.

Las mediciones digitales registradas por el equipo (intensidad de corriente o presién en funcion de la profundidad
y del tiempo) deben estar visibles en la cabina del operador (Fig. 7).

Una vez alcanzada la profundidad de proyecto, se debe colocar la grava en tongadas levantando el vibrador en inter-
valos de 0,5 a 1 m de longitud. Cada una de estas tongadas debe introducirse y reintroducirse un numero suficiente
de veces hasta conseguir una lectura minima de intensidad de corriente (en amperios) o de presion (en bares,) segun
se trate de un motor eléctrico o hidraulico. El valor minimo citado sera el que se defina en las secciones de prueba,
teniendo en cuenta los siguientes parametros:

« Diametro de la columna considerado en los calculos.

» Densidad de la grava colocada en la columna y, en consecuencia, angulo de friccion interna considerado en
los calculos.

Se deben considerar tantas areas de pruebas como zonas de la obra con cambios significativos en las caracte-
risticas del terreno se detecten. En cada una de ellas, las columnas de prueba se deben hacer lo mas préximas
posible a los reconocimientos existentes (sondeos, ensayos de penetracion, etc.) de manera tal que pueda
establecerse una correlacion entre los amperios o presion en el motor del vibrador y la resistencia a la penetracion,
en términos de golpes de SPT. Por lo general, las columnas se deben empotrar como minimo 1 m en la capa
resistente. Ademas, este empotramiento debe cumplir con la condiciéon de producirse en una capa con un golpeo
minimo de 20 a 30, lo cual normalmente se corresponde con registros de 80 a 100 amperios o de 150 a 200 bares
en el motor del vibrador durante la fase de penetracion. No obstante, este rango se debe verificar en obra por medio
de la calibracién mencionada.

Del mismo modo, las columnas de prueba deben permitir relacionar los valores de intensidad (en amperios) o de
presién (en bares), con el volumen de grava y el tiempo de vibraciéon en cada intervalo de 0,5 a 1 m de longitud,
durante la etapa de ejecucion de las columnas de grava, a partir de la profundidad de empotramiento, hacia arriba.
Normalmente, en cada uno de los intervalos sefialados se deben alcanzar valores del orden de 90 a 110 amperios
o de 175 a 200 bares como minimo.

En principio, a partir de una altura de ola de 1,50 m, y con el fin de hacer prevalecer la seguridad de las gruas y la
precision en el replanteo de las columnas, se deben suspender los trabajos. No obstante, este valor limite se tiene
que verificar en obra, porque sobre el mismo influyen distintas variables, entre las cuales se destacan las dimensio-
nes de la pontona a utilizar y el periodo de las olas.

Control de ejecucion:

Con objeto de comprobar la buena ejecucién de las columnas de grava se deben realizar inspecciones visuales,
en forma continua, para verificar que el procedimiento de ejecucién de las columnas de grava, en todas las areas
previstas en el proyecto, se ajusta a lo expresado en los apartados anteriores. Asimismo, se debe comprobar que en
todo momento los resultados obtenidos se corresponden con los de las areas de prueba iniciales.

Una segunda actuacion consiste en la verificacion de los datos obtenidos con el registrador de parametros de
los equipos: es decir, la profundidad alcanzada por cada columna, las intensidades o presiones en el vibrador durante

134




COLUMNAS DE GRAVA EN EL MAR (OFFSHORE) PARA MEJORA DE SUELOS BAJO MUELLES DE CAJONES PREFABRICADOS

Figura 5. EJECUCION DE COLUMNAS DE GRAVA CON TANQUE SUPERIOR
Y ALIMENTACION POR EL FONDO (Detalles).

Figura 6. GRUAS, SISTEMA DE ALIMENTACION Y ACOPIO DE GRAVA
(Planta de situacion).
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Figura 7. MONITORIZACION DE LA EJECUCION (Detalle).

las fases de penetracion y de densificacién de la grava y los pesos o volumenes de grava colocados en funcién
de la profundidad y del tiempo. A modo de ejemplo, en la figura 20 se incluyen algunas de las salidas del registrador
de parametros mencionado.

En algunos casos, el diametro variara levemente de una columna a otra o dentro de una misma columna. Esto
resulta aceptable dentro de ciertos margenes, puesto que las columnas de grava son un sistema de refuerzo
del terreno que permite asegurar una homogeneizacién maxima del mismo al cambiar su didmetro en funcién de
la resistencia de las diferentes capas de suelo que las rodean. De este modo, durante el proceso se formaran
columnas mas gruesas en capas débiles y columnas mas delgadas en capas mas competentes, manteniendo el
factor de remplazo lo méas constante posible.

Figura 8. TRATAMIENTO BAJO EL DIQUE DEL ESTE DEL PUERTO DE VALENCIA.
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Todos los datos anteriores se deben recoger en partes de ejecucion, los cuales deben contener la siguiente
informacion:

» Cada columna de grava ejecutada e identificada con un numero.
» Fecha y tiempo de ejecucién de cada columna.

 Cotas de inicio y final de cada columna.

Salidas de los registradores de parametros correspondientes a cada columna, segun lo descrito anteriormente.

» Comentarios sobre obstrucciones encontradas, retrasos y cualquier variacién inusual del terreno en relacién con
lo previsto en proyecto y lo encontrado en las areas de prueba.

4. Caso practico: Tratamiento bajo el dique del Este del puerto de Valencia

4.1. OBJETO DEL TRATAMIENTO

El trabajo de referencia se efectia en la darsena del Este del puerto de Valencia, tratandose de un muelle de 1.300 m
de longitud, con explanada adosada y un espigdn de cierre en la zona sur que protege el conjunto de las obras
proyectadas de la accion del oleaje. La ejecucién de la obra se realizé en dos fases.

— En la primera se previo, en primer lugar, la construccién del espigén de cierre y de un tramo de 850 m de muelle
a partir de este ultimo, para posteriormente, y con ayuda de una mota de cierre provisional, proceder al relleno
del recinto creado entre ésta, el muelle, el espigdn de cierre y el dique del Este.

— En la segunda se complet6 la totalidad del muelle, el enlace con el muelle de la Xita y el relleno del recinto para
formacion de la explanada restante.

Se eligié una solucién de cajones de hormigdn armado cimentados sobre banqueta de escollera.

Dada la geotecnia de la darsena, se estudiaron dos alternativas: una con dragado méximo hasta una cota media de —30
donde se alcanza la capa de gravas y arenas (nivel B) y otra con un dragado parcial de los terrenos menos competentes
(nivel A1, fangos) hasta la cota —21 y tratamiento posterior de los niveles arcillosos A2 y A3 para mejora de sus parame-
tros geotécnicos con objeto de garantizar la estabilidad de la seccién del muelle. Esta Ultima fue la solucién elegida.

En las capas arcillosas, segun la nomenclatura dada a las capas del terreno en el informe geotécnico, se proyecté
un tratamiento de mejora del terreno mediante columnas de grava que se extendian longitudinalmente desde la cota
— 21 hasta penetrar 2 m en el interior del estrato arenoso B, con longitudes de 8 a 12 m.

Previamente a la ejecucién de las columnas de grava se procedié al disefio del tratamiento de mejora de los terrenos
bajo la cimentacion de los cajones. El resultado inicial fue un factor de sustituciéon del terreno del 20 %. Con este supuesto
los parametros geotécnicos de céalculo de los terrenos de las capas A2 y A3 (arcillas) pasan a ser los siguientes:

AJA ANGULOS DE ROZAMIENTO A CORTO PLAZO (9 ANGULOS DE ROZAMIENTO A LARGO PLAZO (?)
®) NIVELES A2-A3 NIVELES A2-A3
Bajo cajon Fuera de cajon Bajo cajon Fuera de cajén
0 - - 25 25
0,1 13 5 30 27
0,2 22 10 33 28
0,3 29 14 36 30
0,4 34 19 37 32
0,5 36 23 38 33

Con este factor de remplazo del 20 %, las columnas de grava garantizan la estabilidad de la seccién.

Asimismo, otra razé6n para elegir la solucién frente al dragado fue la optimizacion del balance entre los volumenes
de dragados y los volumenes de rellenos.

4.2. DATOS GENERALES DEL TRATAMIENTO

Como resultado de las pruebas realizadas al inicio del tratamiento, y dependiendo de la geometria y terreno en
diferentes zonas, se acabaron disponiendo finalmente dos disefios de tratamiento, ambos con columnas de grava
de 1 m de diametro. La primera, malla triangular equilatera de 2,13 m de base (4 m? por cada columna de grava);
la segunda, con columna de 1 m de diametro y malla triangular equilatera de 2,63 m (6 m? por cada columna
de grava). Factores de remplazo del 19,5 % y 13 %, respectivamente.

En cuanto al tamafio del &rido, las columnas de grava se ejecutaron con tamafios comprendidos entre 12 y 40 mm.
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¢ Método del tanque superior de grava:

MEAICION ... 103.918 m
NUmero de columnas ........ccceereerieeniie e 9.216 uds
Diametro Mmedio ......oooceeiiiiiiee e 1.006 mm
Consumo de grava 12/40 MM ....cccevevirrininenieneene 148.675 ton
Rendimiento medio diario (2 eq. a24 h) ................. 722 m
Rendimiento medio diario por equipo y turno .......... 180 m
Rendimiento maximo diario (2 eq. a24 h) ............... 1.503 m
Rendimiento maximo diario por equipo y turno ........ 375 m

4.3. MEDIOS MARITIMOS

Los medios maritimos necesarios para llevar a cabo el tratamiento fueron:

» Pontona principal «Porto Da Casa» de 65 x 18 x 3.

» Pontona auxiliar de acopio.

» Pontona auxiliar de transporte.

» Remolcador.

» Embarcacion auxiliar para el personal.

4.4. DISPOSICION DE EQUIPOS EN LA EMBARCACION PRINCIPAL
Y TRASIEGO DE MATERIALES

Se dispusieron los dos equipos de columnas de grava sobre gria en paralelo, pudiéndose desplazar a lo largo de
un entarimado de traviesas, de manera que se aproveche al maximo la eslora de la embarcacién principal. Asi pues,
con un alcance de dos filas de columnas se minimizan los movimientos de la pontona.

A lo largo del frente de cubierta, y por delante de las gruas, circula sobre railes una tolva mévil que se carga desde
una retroexcavadora en popa y que alimenta por gravedad cada uno de los dos equipos de columnas.

La pontona principal, ademas de los equipos de columnas, alberga una sarta completa de repuesto, un contenedor-
taller, comedor y oficina.

La grava llega a la pontona principal desde otra pontona auxiliar que permanece gran parte del tiempo abarlobada
a la primera: la pontona de acopio.

Una tercera pontona realiza el trasiego desde el cargadero en muelle hasta la pontona de acopio.

Por tanto, fueron precisas dos retroexcavadoras (una en la pontona de suministro y otra en la principal) y dos pontonas
auxiliares a la principal (acopio y transporte).
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