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Resumen

Las tuberias submarinas enterradas a poca profundidad son de uso frecuente en la industria
costa afuera. A lo largo de los afios se han presentado diversos casos en donde estas se
deforman excesivamente estando enterradas, aparentemente producto de cargas de
compresion a lo largo de estas, dejandolas fuera de servicio. Entre los factores que podrian
provocar el pandeo se encuentra la licuacion del suelo sobre la superficie del fondo marino.
En este trabajo se presentan los resultados de un estudio experimental, en el que se busca
determinar la contribucion del suelo en la resistencia al pandeo de una tuberia de cobre de
3m de largo, enterrada en arena bajo cargas de compresion. Para ello se vario las
profundidades de entierro entre cero a cuatro veces el diametro exterior de la tuberia (0D,
1D, 2D, 3D, 4D). Los experimentos se realizaron basados en la metodologia planteada por
Ommundsen, 2009, en la cual se usaba un cajon de ensayo, para enterrar la tuberia y se
aplicaba una fuerza de compresion mediante una gata hidraulica que en su piston contaba
con una celda de carga para medir la fuerza de compresion, ademas en el centro de la
tuberia era colocado un strain gauge unidireccional para medir la deformacion del ducto.
Basado en los resultados obtenidos se concluye que la contribucion del suelo a la
resistencia al pandeo, es significativa llegando a obtenerse resistencias de alrededor del
doble para profundidades de entierro iguales a un diametro de la tuberia y de hasta seis
veces la resistencia al pandeo critico, para 4 veces el diametro. Lo anterior refuerza la
hipdtesis de que una eventual licuacién del suelo pudiese generar deformaciones

importantes al existir cargas de compresion residuales en la tuberia.



Abstract

Submarine pipes burried at shallow depth are frequently used by the Offshore Industry.
Throughout the years there have been a number of cases in which these pipes have
excesively warped due to being placed underground. Apparently, this has occured due to
compressive loads along the pipes and have been, therefore, put out of service. Among the
factors that could cause the the warp are the liquefaction of the soil of the seafloor. In this
paper, the results of an experimental study are presented which look forward to establishing
the contribution of the soil in the resistance to warp of a three-meter-long copper pipe
buried in sand under compressive loads. For this purpose, the depths varied from zero to
four times the outer diameter of the pipe (0D, 1D, 2D, 3D, 4D). The experiments were
made based on the methodology presented by Ommundsen (2009) in which a crate was
used for testing. A pipe was buried and compresion strenthg was applied by means of a
hydrauic jack whose load celd at its piston was used to measure the compression strength.
Furthermore, at the center of the pipe a unidirectional strain gauge was placed in order to
measure its warp. On the basis of the obtained results, one may conclude tha the
contribution of the soil to the warp resistance is significant. It achieved twice the resistance
for depths equal to one diameter of the pipe and even six times the resistance to critical
warp with four times the diamter. All this reinforces the hypothesis that an eventual
liquefaction of the soil could generate a significant warp in case there are residual

compressive loads in the pipe.
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Capitulo 1. Introduccion

El estudio de las tuberias submarinas es uno de las estructuras mas complejas en la
ingenieria costera. La estabilidad de estas en el fondo marino resulta de suma importancia
en la etapa de disefio, puesto que las tuberias pueden hundirse, flotar, pandearse o0 moverse
verticalmente en el fondo marino. Es por esto que se han realizado grandes esfuerzos en
entender, y proponer criterios de disefio frente a los modos de falla que presentan las

tuberias.

Entre las tipologias de las tuberias submarinas, se pueden definir dos tipos, enterradas
(profunda y poco profunda), o colocadas sobre la superficie del fondo marino. Puesto que
los ductos enterrados a mucha profundidad presentan grandes costos y ademas su
construccidn resulta dificultosa; y por otra parte ductos sobre la superficie estan expuestos a
las corrientes, maquinarias de pesca, caida de objetos desde la superficie (ej. anclas); es que
se opta generalmente por empotrar a poca profundidad las lineas de tuberias, como se

observa en la Figura 1.1.
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Figura 1.1. Esquema tuberia empotrada a poca profundidad en la costa.

Aunque empotrar la tuberia reduce el espectro de problemas, esto no quiere decir que no
existan. Uno de los factores que debe ser tomado en cuenta es la inestabilidad del fondo
marino alrededor de la tuberia. Debido a que cuando las olas se propagan sobre el océano,
estas generan una fluctuacion en la presién de poros y esfuerzos efectivos, factor dominante

en el analisis de la estabilidad del fondo marino.



En el momento en que la presion de poros se vuelve excesiva acompafiado por un
decremento de la tension efectiva, el lecho marino puede moverse ya sea horizontal (falla
cortante) y vertical (licuacion), llevando a una inestabilidad en el fondo marino (Jeng 2001,
Rahman 1997).

Dado que en condiciones de tormenta, el nivel del mar sube varios metros, aumentando asi
las fluctuaciones de la presion del oleaje en el fondo marino, resulta posible que se presente
licuacion sobre el lecho marino, provocando que tuberias enterradas en la costa pierdan la
capacidad de confinamiento que les brinda el suelo sobre estd, dejandola expuesta a

pandearse por fuerzas internas y/o externas axiales transmitidas a lo largo del ducto.

En esta investigacion, se abordard de manera experimental la incidencia en la resistencia a
la compresion que otorga el suelo alrededor de la tuberia. Esto se estudiard mediante
diversas configuraciones experimentales en donde se variara el espesor de la capa de suelo
sobre la tuberia; y de esta manera cuantificar la resistencia a la compresion que se perderia

por la eventual licuacion del suelo circundante a la tuberia.

1.1 Objetivos.

1.2.1 Objetivo general.
El presente trabajo de investigacion tiene como objetivo general cuantificar la contribucion

del suelo sobre la tuberia en la resistencia de pandeo bajo cargas de compresion.

1.2.2 Objetivos especificos.
Como complemento a la investigacion fueron abordados los siguientes objetivos

especificos:

o Disefiar y calibrar un ensayo experimental que permita estudiar el pandeo de una
tuberia bajo cargas axiales.

e Relacionar experimentalmente el espesor de la capa de suelo sobre la tuberia y la
carga méaxima de pandeo.

o Analizar el efecto de una imperfeccién vertical bajo el ducto, replicando el efecto de

una roca u otras lineas de tuberia bajo el ducto a instalar.



1.2 Metodologia.

En primer lugar fue necesario validar un ensayo experimental con el fin de imitar el
comportamiento de una tuberia enterrada, siendo capaz de medir las variables principales
que gobiernan el fendbmeno del pandeo local, tales como la fuerza de compresion aplicada y
la deformacidn en el ducto. De esta manera se disefi0 y se construyd un cajon de ensayos,
que se instrumentd con equipos que permitan medir dichas variables, los que corresponden

a una celda de carga, y un strain gauge localizado en el centro de la tuberia.

Posterior a esto se caracterizd la arena a utilizar en los ensayos, la cual era del sector de
Playa Blanca (Coronel, VI1II region), mediante un analisis granulométrico y se procedio a
ejecutar los ensayos variando las profundidades de entierro entre cero a cuatro veces el
didmetro de la tuberia. Para ello se implementdé una gata hidraulica conectada a una celda
de carga para generar y conocer la carga de compresion que se aplica a la tuberia.
Adicionalmente, en el centro de la tuberia se instalé el strain gauge que mide la
deformacion en el ducto y se indujo la zona de falla a través de una imperfeccion vertical,
asegurando de esta forma que la falla ocurra en la zona monitoreada por el sensor de
deformaciones. Una vez obtenidos los resultados de las diferentes configuraciones, se

analizaron y compararon para obtener las conclusiones del proyecto.



Capitulo 2. Marco tedrico

2.1 Interaccion suelo tuberia.

La interaccion entre el fondo marino y la tuberia, a menudo Ilamada modelo de interaccién
suelo-tuberia, se compone de la rigidez del fondo marino, y la resistencia a la friccion del
suelo a movimientos tanto longitudinales como laterales, los cuales estdn basados en la
teoria de friccion de Coulomb.

Esta interaccion afecta en varios aspectos a las tuberias submarinas, desde la instalacion

hasta su etapa de operacion. Entre algunos factores podemos nombrar.

e La estabilidad lateral en la parte inferior de la tuberia bajo fuerzas hidrodinamicas
durante la instalacion y operacion.

e Laexpansion térmica de la tuberia y el pandeo global.

e Los métodos de colocacion de la tuberia.

e Los claros libres (spanning pipelines) a lo largo de la tuberia.

2.1.1 Tipos de suelo y clasificacion.
Para la modelacion de la interaccion suelo-tuberia, es necesario saber que tipo de suelo esta
en contacto con la tuberia, para esto se realizan estudios geofisicos y geotécnicos que
permiten clasificar el suelo a lo largo de la tuberia, en la Tabla 2.1, se observan algunos

parametros de disefio para suelos arenosos y arcillosos, respectivamente.

En ambientes submarinos, generalmente la presion del agua es lo suficientemente alta y los
suelos estan saturados con agua, esto resulta de suma importancia, ya que dependiendo del
comportamiento del suelo ante las cargas se puede diferenciar entre suelos drenados y no

drenados.



Tabla 2.1. Pardmetros de disefio para suelos arenosos y arcillosos.

Suelos arenosos Suelos arcillosos
Parametros del Gradiente, gravedad especifica  Limite liquido y plastico
material Relacién de vacios en estado Gravedad especifica

suelto y denso Resistencia al corte remoldeada

Parametros In-situ  Relacion de vacios y densidad  Contenido de agua y indice de

relativa liquidez

Densidad aparente y seca Resistencia al corte no drenada
Angulo de friccion maximo Sensibilidad, parametros de
Madulo de balasto consolidacion

Permeabilidad Maodulo de balasto

Fuente: Qiang Bai, 2014.

Para el caso de las arcillas, las cuales presentan velocidades de carga comunmente mayores
a la velocidad a la cual el agua en los poros puede entrar o salir de los vacios entre
particulas, presentan permeabilidades bajas (del orden de 10~m/s ), por tanto se dice que
tienen comportamiento no drenado; donde su resistencia esta dada por la “resistencia al
corte no drenado”, denotada por el simbolo S, 0 C,. Por otra parte para el caso de las
arenas donde el agua en los poros puede moverse dentro o fuera entre las particulas a una
velocidad mayor que la velocidad de carga, se habla que tienen un comportamiento

drenado, donde su resistencia esta dada en términos del angulo de friccién ¢.

En suelos no cohesivos (arenas) la densidad relativa D, resulta una buena medida para
caracterizar el suelo, la cual indica el grado de compactacion de suelos en suelos
granulares.

€max — €

D, =—2% " [Ec.2.1]

€max — €min

Donde:

emax = razém de vacios en su estado mas compacto.
emin = razoén de vacios en su estado mas suelto.



e = razoén de vacios en su estado natural.

La Tabla 2.2 muestra una relacion general entre la densidad relativa, la resistencia de
penetracion, y el angulo de friccion interno (por Peck (1974), y Meyerhof (1956)) para

suelos no cohesivos, datos que pueden ser usados en disefios preliminares.

Tabla 2.2. Propiedades de suelos no cohesivos.

Angulo de friccion interna

Resistenciaala  Densidad Meyerhof
Tipo de suelo penetracion, N relativa, Dr  Peck (1974)  (1956)
Arenas muy suelta <4 <0.2 <29 <30
Arena suelta 4-10 0.2-0.4 29-30 30-35
Arena media 10-30 0.4-0.6 30-36 35-40
Arena densa 30-50 0.6-0.8 36-41 40-45
Arena muy densa >50 >0.8 >41 >45

Fuente: Qiang Bai, 2014.

Otro excelente método para la clasificacion del suelo para proyectos de lineas de tuberias es
la clasificacion ASTM Unified Soil Classification System (USCS), el cual se abordara a

continuacion.

Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos USCS.
El método maés utilizado actualmente para la clasificacion de suelos es el USCS normado en
la ASTM D 2487 (2011).

Este sistema cubre los suelos grueso y finos, separando a ambos por el tamizado a través de
la malla 200 (0.075 mm), puesto que particulas gruesas no atraviesan dicha malla caso
contrario a las particulas finas. Considerando a un suelo como grueso si mas del 50% es

retenido en la malla 200, y fino si mas del 50% atraviesa la malla 200.

A continuacion en la Figura 2.1 muestra el diagrama de flujo que ayudan a la clasificacion

de suelo para USCS.
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Figura 2.1. Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos USCS.

Para clasificar adecuadamente los suelos, es necesario conocer su distribucion
granulométrica. En el caso de la fracciéon gruesa, como las arenas (material con un tamafio
mayor a 0.075 mm) se utiliza el analisis granulométrico por tamices. El cual se realiza de
acuerdo a las normas ASTM D-421-85, 2007 y/o NCh 165 Of. 77. Donde fueron necesarios

los coeficientes de uniformidad y curvatura, para la correcta clasificacion de la arena Playa
Blanca.

Coeficientes de Uniformidad (Cu).

Como una medida simple de la uniformidad de la curva granulométrica de un suelo Hazen

(1892), propuso el coeficiente de uniformidad.



Donde:

dgo = didmetro o tamaio de la particula por el cual pasa el 60% de la muestra.

d,, = diametro o tamaiio de la particula por el cual pasa el 10% de la muestra.

Para suelos con C, <3 se consideran suelos muy uniformes. Para efectos de la

clasificacion USCS, se consideran granulometrias uniformes C,, < 6 para arenas.
Coeficientes de Curvatura (Ccu).

Para establecer la forma de la curva granulométrica se utiliza el coeficiente de curvatura.

2
d30

B d60d10

Cou [Ec.2.3]

Donde valores muy pequefios de C.., indican que la curva granulométrica es convexa (bien
graduado), valores proximos a 1 indican que la curva es casi lineal o recta, mientras que

valores mayores a 1 que la curva es concava (mal graduado).

2.1.2 Coeficientes de friccion.
El modelo de friccién de Coulomb es el método mas simple y clasico para describir la
interaccion suelo-tuberia a lo largo de la superficie del suelo. En este modelo, la fuerza de
friccion es proporcional a la presién normal de la tuberia al suelo, y se encuentran dos

coeficientes de friccidn, el lateral y el axial.

El coeficiente de friccion lateral es aplicable para un movimiento lateral de una tuberia sin
enterrar en el fondo marino, mientras que el coeficiente de friccion axial es aplicable para
un movimiento longitudinal (axial), de una tuberia sin enterrar en el fondo marino. Un
modelo de friccion anisotropico, se muestra la Figura 2.2 en donde se definen los

coeficientes de friccidn en la direccién lateral y longitudinal de la tuberia.

Modelos de fricciébn que no son faciles de cuantificar, ya que depende tanto de las

caracteristicas de la tuberia y del suelo.



Figura 2.2. Modelo de friccion anisotropico entre la tuberia y el suelo (Qiang Bai, 2014).

Efectos de la friccion lateral.

La seleccién de un coeficiente de friccion lateral depende de las propiedades del suelo y el
tipo de andlisis que se tenga en consideracion. Un rango amplio de coeficientes de friccidn
deben ser tomados en cuenta, debido a la incertidumbre que presentan, por ejemplo en el
analisis de liras de expansion (loop expansion), un alto coeficiente lateral de friccién lleva a
una alta retencion por friccion, por lo tanto grandes momentos de flexion y tensiones en la
curva que conecta la lira de expansiéon a la tuberia; lo que requiere una gran fuerza de
compresion efectiva para iniciar el pandeo. Si un coeficiente bajo es usado, la retencion
lateral se reduce significativamente y resulta en que la tuberia se pandee mas facilmente
(Qiang Bai, 2014).

Efectos de la friccion axial.

La eleccién de un coeficiente de friccion axial depende del tipo de analisis a ser
desarrollado. Por ejemplo, la méxima carga de traccion (pull loads) esperada debe ser
calculada asumiendo grandes fuerzas de friccion, mientras que el movimiento de expansion
para la misma tuberia debe ser calculado usando el menor valor del rango, porque una
menor friccion axial incrementa la expansion al final de la tuberia. Ademas una friccion
axial baja permite que una prolongada tuberia, creé suficiente fuerza axial de compresién

efectiva para iniciar el pandeo lateral.



El entierro de la tuberia tiene un pequefio efecto en el coeficiente axial o de friccion. Sin
embargo, el empotramiento de la tuberia en el fondo marino tiene efectos significativos en

la fuerza requerida para mover la tuberia lateralmente (Qiang Bai, 2014).
2.2 Interaccion suelo-oleaje-tuberia.

La respuesta dindmica de los suelos marinos al oleaje ha recibido considerable atencion
desde 1940, las primeras teorias que se desarrollaron estaban basadas en algunos supuestos,
consideraban que el fluido entre los poros era incompresible, que el esqueleto del suelo era
rigido, que el flujo de agua en los poros seguia la Ley de Darcy, y que ademas la
distribucion del exceso de presion de poros satisfacia la ecuacion de Laplace (Hunt 1959;
Putnam 1949; Reid y Kajiura 1957). Luego un segundo enfoque analitico fue desarrollado,
asumiendo que el suelo se comportaba como un liquido viscoso, es decir como un medio
viscoelastico (Gade 1958; MacPherson 1980; Mallard y Darymple 1977).Posterior a esto
un tercer enfoque fue desarrollado realizando un modelo lineal del suelo, que consideraba

como un medio poroso elastico, usando la teoria de consolidacion de Biot (Biot 1941).

Esta teoria trata la consolidacion de manera tridimensional con una carga que puede ser
variable en el tiempo, también asume que el suelo marino es un material elastico e
isotropico, lo que significa que las propiedades mecanicas del fondo marino bajo pequefias
deformaciones son reversibles, lineales, e isotropicas. Ademas el agua contenida en los
poros es incompresible, y puede fluir a través del esqueleto poroso de acuerdo con la Ley
de Darcy, teoria que ha sido utilizada por un gran nimero de investigadores ligados al
ambiente marino (Dalrymple y Liv 1982; Madsen 1978; Yamamoto 1977 y 1978)

La teoria de Biot representaba la respuesta del suelo a una pequefia amplitud dindmica, de
manera satisfactoria, para una serie de fendmenos de la interaccion onda-suelo. Sin
embargo, para arenas y limos muy densos no se requiere todas las ecuaciones de Biot, para
determinar la presion dinamica, y el modelo de presion potencial es adecuado para estos
suelos (Madsen 1978; Sleath 1970).
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Ademas de los enfoques mencionados anteriormente sobre la interaccion suelo-tuberia, se
han desarrollado de igual manera estudios sobre la interaccion suelo-oleaje-tuberia,

problema que resulta ain mas complejo que el caso suelo-tuberia.

Basado en la teoria potencial, se estudio la presion dindmica inducida por el oleaje sobre
tuberias enterradas (MacPherson 1978; Spierenburg 1986; MacDougal 1988). No obstante
esta teoria se aleja un poco de las condiciones reales del suelo y el flujo en los poros en un
medio de dos-fases, ademas no proporciona ninguna informacién acerca de las tensiones

efectivas y desplazamientos del suelo en el fondo del mar.

Magda (1997) por otra parte, estudié la distribucion de la presion de poros inducida por el
oleaje alrededor de una tuberia variando los grados de saturacion del suelo de manera
experimental y numérica. Encontrando que para grados de saturacion S=1, la distribucion
alrededor de la tuberia era uniforme, pero a menores grados de saturacion (S=0.99, 0.98,
0.96) la distribucion de la presion de poros alrededor del ducto comenzaba a no ser
uniforme, presentado magnitudes mas bajas, en la parte inferior de la tuberia; con esto se
comprobd que pequefios cambios en el grado de saturacion afectan de gran manera las

distribucion de presion en las tuberias.

Luego, Jeng (2000) realiz6 un estudio mediante elementos finitos, analizando la respuesta
del fondo marino no homogéneo alrededor de una tuberia enterrada, utilizando variaciones
en los valores de la permeabilidad y modulo de corte del suelo. Factores importantes en la
respuesta del fondo marino al oleaje, ya que la permeabilidad es la que permite la
infiltracion de fluidos a través de los vacios del suelo, la cual debido al peso propio del
suelo y la presion del agua, conlleva a que el suelo se consolide, disminuyendo la
permeabilidad del suelo a medida que se aumenta la profundidad. Por otra parte, la rigidez
del suelo aumenta con la profundidad (como consecuencia de la constante sobrecarga en el

fondo del mar).

En una siguiente publicacién Jeng (2001), investigd las deformaciones y tensiones de una
tuberia enterrada, mediante elementos finitos, dejando de lado el supuesto que la tuberia es
rigida y no deformable. En su investigacion comparé el efecto del fondo marino con la
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tuberia y sin esta, llegando a la conclusion de que la presencia de esta afecta las
proximidades del ducto. Asimismo, investigd de que manera afecta la profundidad de
entierro de la tuberia, demostrando que a medida que aumenta la profundidad, decrecen las

presiones de poros en las proximidades de la tuberia.

Un estudio mas reciente demostré que la teoria de onda solitaria y la cnoidal de olas son
mas adecuados para aguas someras (Qiu 2006). Sin embargo, en el estudio de la influencia
no lineal de ondas en aguas someras, la teoria cnoidal es mas apropiada. Basado en la teoria
de la consolidacién de Biot y la aproximacion de primer orden de la teoria de ondas
cnosoidales, Fu (2015) estudio la respuesta dinamica del fondo marino alrededor de una
tuberia bajo la accion de olas irregulares de forma experimental, comparandolo con
resultados analiticos. Demostrando que a medida que aumenta la profundidad del agua bajo
las mismas condiciones de oleaje, la presién de poros aumenta de manera gradual. Y que

ademas presenta una distribucion sinusoidal alrededor de la tuberia.

2.2 1 Licuacion.
Sin lugar a duda el fendmeno de la licuacion inducida por el oleaje es uno de los topicos
mas importantes en la interaccion oleaje-fondo marino. Este fendmeno se origina, a medida
que el tren de olas pasa, la distribucién normal total de la presion del agua en el fondo
marino varia de un punto a otro, estos cambios de la presion ocurren en muchos ciclos a lo
largo de la duracion de un tren de olas, y a su vez inducen tensiones ciclicas de corte en los
suelos subyacentes. Si las tensiones ciclicas de corte inducidas por el oleaje, exceden la
resistencia al corte ciclico del suelo, se genera el fendmeno de licuacion, consiguiendo
generar deformaciones en el suelo, causando movimientos en estructuras soportadas o

enterradas en el lecho marino (Nataraja 1983).

El fendmeno de la licuaciéon en fondos marinos es muy similar al que ocurre por accion
sismica, pero presenta tres importantes diferencias. Los periodos de las ondas de mar son
mas largos que los periodos de un evento sismico, las duraciones de las tormentas son
considerablemente mayores que la duracion de un terremoto, ademas las cargas de las olas

son impuestas sobre la superficie del fondo del mar, por tanto la licuacién comienza desde
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la superficie del fondo marino hacia los estratos inferiores, caso contrario al que ocurre
durante un terremoto. En la Tabla 2.3 se muestran las principales diferencias entre la
licuacion sismica y la licuacion por oleaje, ademas en la Figura 2.3, se ilustran las
principales caracteristicas en la generacion del exceso de presion de poros, observandose
que para el caso sismico una vez que el exceso de presion de poros alcanza la licuacion,
estd se mantiene hasta que el evento sismico termine, en cambio para el caso del oleaje la
licuefaccion puede ocurrir en intervalos, sucediendo en varias ocasiones dentro de una
misma tormenta, esto se debe a que el fondo marino se densifica cuando la cresta de la ola
pasa por sobre este, y luego cuando el valle de la ola pasa por sobre el fondo, este se mueve
hacia arriba, pudiendo ocurrir licuefaccion (Zen & Yamazaki, 1990).

Tabla 2.3. Comparativa licuacion inducida por terremotos y oleaje.

Fuerzas externas Terremotos Oleaje

Cargas Tensiones ciclicas de corte  Presion del agua oscilante

Input Base Superficie

Periodo Del ordende 1s Del orden de 10 s

Duracion Varios minutos Un par de dias

Exceso de presion de [Positivo, aumenta

poros gradualmente Positivo y negativo, oscilatorio

Tensiones efectivas Disminuye Disminuye y aumenta alternadamente
Ocurre de manera transitoria

Fendmeno de licuacion | Ocurre una vez repetidamente

Fuente: Zen & Yamazaki, 1990.

Earthquakes Ocean Waves
“\:\L ) . e Al
Liquefaction <Liquefaction
[ M, i
i

% Densification

Figura 2.3. Caracteristicas del exceso de presion de poros entre terremotos y oleaje, (Zen
& Yamazaki 1990).
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Aunque se ha investigado ampliamente la licuacion bajo la accion de las olas, hay
relativamente poca informacion sobre la interaccion entre una tuberia enterrada y el fondo
marino. Teh (2006), demostro que el concepto convencional de estabilidad de la tuberia
puede cambiar si el fondo del mar (cuando esta no drenado, por ejemplo limos y arenas
finas, materiales susceptibles a licuefaccion) se licua antes de que la tuberia se vuelva
inestable, originando que la tuberia se hunda en el fondo del mar, convirtiéndose inestable
antes de alcanzar el punto de inestabilidad convencional. De esta manera Teh (2006)
propone un método para determinar la gravedad especifica minima de las tuberias, a la cual
se vuelven auto-enterradas, en lugar de empotradas cuando el lecho se vuelve

inestable/licuado.

Otro punto importante a mencionar es como afecta la tuberia a la acumulacién de presion
de poros y la licuacion que presenta en sus cercanias, Sumer (2006) realiz6 un estudio
experimental sobre esto, concluyendo que la presencia de la tuberia afecta la acumulacién
del exceso de presion de poros en el fondo de la tuberia, acumuldndose mucho mas rapido
en comparacién a un mismo punto distante, no asi en la parte superior la cual no se ve
afectada por la presencia del ducto. Ademas concluy6 que a medida que la licuacién se
propaga hacia estratos inferiores, esta situacion cambia en las proximidades de la tuberia,
donde la licuacién se produce inicialmente en el fondo de la tuberia y luego se desarrolla a

lo largo de su perimetro hacia arriba.

Sin embargo, de todos los estudios antes sefialados, todos abordan el problema de la
interaccion fondo marino-tuberia, de manera que la tuberia se encuentra perpendicular a la

propagacion del oleaje como se observa en la Figura. 2.4.
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Figura 2.4. Tuberia enterrada en el fondo marino, (Jeng, 2001).

2.3 Carga de pandeo tedrico.

Para calcular la carga critica de pandeo por compresion, esta puede ser obtenida mediante
la ecuacion de carga critica de Euler, que depende de las caracteristicas del material, la
longitud del elemento, y la seccidn transversal, en la ecuacién 2.4 se observa la ecuacion
sefialada.

T2E Ly,
Feritica = (]{Tgnzm [Ec.2.4]

Donde:

E = médulo de Young.

Lyin = inercia minima.

L = largo del elemento.

k = coeficiente de longitud efectiva, obtenidos de la figura 2.5.
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Figura 2.5. Coeficiente de longitud efectiva valores tedricos y recomendados (ICHA tomo
1, 2000).

2.4 Pandeo vertical.

Generalmente, las tuberias no son perfectamente rectas, y presentan regularmente
desalineamientos. Si una tuberia no esta libre de expandirse en condiciones de operacion, la
restriccion de la deformacion axial se traduce en una fuerza axial de compresién en la
tuberia. Cuando la resistencia lateral de una tuberia enterrada excede la fuerza de retencion
vertical, contra el movimiento de elevacion creado por el peso sumergido de la tuberia, la
rigidez a la flexion de la tuberia, y la resistencia del suelo sobre la tuberia, tienden a mover
hacia arriba la tuberia, y un desplazamiento vertical considerable puede ocurrir. Este
fendmeno es llamado pandeo vertical (del inglés upheaval buckling), el cual es un modo de

falla que da lugar a posibles deformaciones locales plasticas, o eventual colapso del ducto.

Este fendmeno se ha aumentado en los ultimos afios, por la continua tendencia a que

ocurran grandes temperaturas y presiones en condiciones de operacién en la tuberia,
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factores muy importantes para que se gatille el pandeo vertical. En la Figura 2.6, se observa

el pandeo vertical de una tuberia enterrada bajo el mar.

Axial load

Figura 2.6. Pandeo vertical en una tuberia enterrada en el fondo marino (Pendersen P T,
1988.

El método méas comdn usado para prevenir el pandeo vertical, es incrementar la descarga
efectiva en una tuberia en una zanja, es decir proporcionando una mayor profundidad de

entierro al ducto, y asi previendo una mayor retencién contra el pandeo vertical.

El pandeo vertical presenta un gran grado de sensibilidad a las imperfecciones (OTC
papers, 1990). La Figura 2.7, ilustra la relacion entre las imperfecciones en la tuberia y la
fuerza axial efectiva para el pandeo vertical; imperfecciones con una gran curvatura (menor
radio de curvatura), tienen una menor fuerza de compresion que una curvatura menor

(mayor radio de curvatura) para iniciar el pandeo.
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Figura 2.7. Curva de respuesta al pandeo vertical (Qiang Bai, 2014).

2.4.1 Solucion analitica para el pandeo vertical.
Como se indicé anteriormente el pandeo vertical es producto de una fuerza axial de
compresion efectiva producto de la temperatura y presion en condiciones de operacion, en
tuberias empotradas en un fondo marino irregular. Este fendmeno se relaciona con algunos

factores, como.

e Lageometria, peso y propiedades del material de la tuberia.
e Presion y temperatura operacional.
o Perfil del fondo marino y caracteristicas ambientales.

e Cobertura y propiedades del suelo.

Ademas otro punto importante sefialado anteriormente es que las imperfecciones verticales
tienen suma importancia en el analisis del pandeo vertical, algunas fuentes de estas

imperfecciones son.

o Imperfecciones en el fondo marino, tales como el perfil del fondo marino, lugares

de cruce entre tuberias.
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e Imperfecciones durante el proceso de instalacion por ejemplo, soldaduras.

e Imperfecciones durante la apertura de la zanja, y posterior colocacion del ducto.

La Figura 2.8 (a), muestra que cuando la relacion entre la altura y la longitud de la
imperfeccion en la base, es mayor que la forma natural del monticulo de entierro bajo la
tuberia, habrén vacios bajo la tuberia. La longitud de la imperfeccion bajo a tuberiaes L,, la
cual es menor que la longitud de onda natural del ducto. En esta condicion la respuesta de
la tuberia a la imperfeccidn, bajo la carga de compresion sigue la curva I en la Figura 2.7.
La deflexion del ducto aumentara suavemente con la tension efectiva axial inicial, y una

larga deflexion llegara después de cierta tension efectiva axial critica.

Figura 2.8 (b), ilustra que la tuberia sigue la forma de la base del fondo marino. La longitud
de la imperfeccion bajo la tuberia es L., la cual es mayor que la longitud de onda natural
del ducto, y la respuesta de la imperfeccion bajo cargas axiales es presentada en la curva I1

de la Figura 2.7.

Una separacion parcial entre la tuberia y la base, se observa en la Figura 2.8, siendo posible
que una gran imperfeccion en la tuberia puede ser creada con el aumento de la tension axial

efectiva, pudiendo ocurrir o no el pandeo vertical.

2.4.2 Estabilizacion de la tuberia.
Muchos métodos analiticos estan disponibles en la literatura para el pandeo vertical. Sin
embargo, estos métodos tienen algunas limitaciones por los diversos supuestos en los que

se basan.

e Comportamiento lineal elastico del material.

e Interaccion suelo-tuberia, axial y lateral simplificada.

e Teoria de deflexion.

e Forma inicial impuesta y configuracion post pandeo segun el modo de pandeo

asumido.
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I
(b) Imperfeccion con contacto pleno entre la tuberia y el fondo
marino.

Figura 2.8. Imperfeccion entre la base del fondo marino y la tuberia, (Qiang Bai, 2014).

Figura 2.9. Imperfeccion con un vacio entre la tuberia y la base del fondo marino, (Qiang
Bai, 2014).
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Configuracion de los claros libres.

Para hacer una evaluacion inicial de la tendencia de una tuberia a desarrollar pandeo
vertical, y derivar en la forzante bajo condiciones de disefio y operacionales, los claros
libres mostrados en la Figura 2.8 (a), es usada para el andlisis. La configuracion de los
vanos bajo la tuberia depende de las propiedades de la tuberia, fuerza axial, cargas

verticales y deformacion vertical.

La Figura 2.10, muestra el perfil de una tuberia con una imperfeccion vertical bajo cargas
axiales y verticales. Esta es una configuracion tipica del paso de una tuberia enterrada en el
fondo marino. Donde la distancia horizontal se representa por x, medida desde el lado
izquierdo de la tuberia. La altura de la tuberia es w, medida desde la superficie del fondo
marino hacia arriba. La altura de la imperfeccion vertical es §, y la distancia total del vano

bajo la tuberia es 2L. Solo se considera la mitad del sistema, debido a la simetria de este.

La tuberia se idealiza como una viga elastica que lleva una fuerza axial efectiva de S, y una
rigidez flexural de EI. De la teoria elemental viga-columna la carga hacia abajo q(x) por

unidad de longitud requerida para mantener la tuberia en equilibrio es.
El——Z = Sog7z =—q [Ec.25]

Con las siguientes condiciones de borde.

w(0)=0; w'(0)=0; w'(0)=0;

w(l)=6; w'(0)=0

La ecuacion 2.5, solamente es aplicable si la tuberia estd en una condicion elastica. La
longitud del vano bajo la tuberia es L, y puede ser encontrado usando las condiciones de

borde antes descritas. Por otra parte la solucion de la configuracion de la tuberia es

diferente si la fuerza efectiva axial es en traccion o compresion.
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Figura 2.10. Tuberia con imperfeccion vertical bajo cargas axiales y verticales, (Qiang Bai,
2014).
La relacion entre la altura y longitud del vano, son diferentes para distintas fuerzas axiales,
en el caso sin fuerza axial efectiva, resulta en:
5 It

=~ [Ec.2.
z "7y [EC26]

Para una compresion axial efectiva:

- 2[1 — cosh(kL)]k* [Ec.2.7]

s [(kL)? + 4] cos(kL) — 4(kL) sinh(kL) — (kL)?> + 4
a

Donde:

ke Sl o
El 7 El

Y luego la ecuacidn para el largo del vano sin fuerza axial, Ec. [2.6], se rescribe como:

4|72E18
LO = T [EC 28]

Luego de que el perfil de la tuberia es calculado, el perfil puede ser diferenciado para

determinar la curvatura d?w/ dx?y su segunda derivada d*w/ dx*, donde el momento
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flector y la tensién de momento a lo largo de la tuberia, pueden ser calculados siguiendo las
siguientes ecuaciones.

2

9
M(x) = El —%  [Ec.2.9]
0x?

M (x)Dy
21

op(x) = [Ec.2.10]

Donde la tension de corte de la seccidn transversal de la tuberia, a lo largo de esta es

expresada como:

23w ow

V(x) = E1 El 5 = Sy [Ec.2.11]

Carga critica de pandeo para claros libres.
El pandeo vertical ocurre cuando la tension de corte en la tuberia Ec. [2.11], ax = L (la
mayor altura de imperfeccién en la Figura 2.10), es cero en una tuberia bajo una carga axial

efectiva de compresion. Entonces:
tan(kL) — (kL) =0 [Ec.2.12]
La solucién mas pequefia para esta ecuacion es:
kL = 4.493 [Ec.2.13]

Sustituyendo este resultado en la Ec. [2.7], tenemos que la tension axial critica de

qEl
|Scriticall = 3.962 ’T [Ec.2.14]

Y el correspondiente largo del vano es expresado como:

4 |OE]
Leriticat = 2.257 T [EC.2.15]

compresion:
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La relacion entre la longitud del vacio y la fuerza axial efectiva es presentada en la Figura
2.11, basada en los resultados de las Ecs. [2.6]-[2.7].

Donde el eje horizontal es una fuerza axial adimensional, SyL3/EI y el eje vertical axial es
la longitud del vano adimensional L/L,. El término L, es la longitud del vano de la tuberia
cuando no hay fuerza axial, que es expresado en la Ec. [2.8]. El punto critico de pandeo se
muestra con lineas punteadas. La correlacion polinomial mostrada en la figura puede ser

usada en célculos de ingenieria rapidos.

1.6
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Figura 2.11. Fuerza axial y largo del vano, adimensional, (Qiang Bai, 2014).
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Capitulo 3. Analisis experimental

El experimento consistio en enterrar una tuberia de cobre de % pulgada de diametro en un
cajon de ensayos a diversas profundidades de entierro (1D, 2D, 3D, 4D) tomando como
profundidad de entierro el didmetro exterior del ducto, y aplicando una fuerza de
compresion axial hasta alcanzar la falla por pandeo del ducto. Para lograr esto se posiciona
la tuberia entre dos apoyos uno al comienzo (apoyo B) y otro al final (Apoyo A) de la
camara de ensayos como se observa en la Figura 3.1. En el extremo del apoyo B se aplicaba
la fuerza axial por medio de una gata hidraulica. Esta fuerza fue medida mediante una celda
de carga al final del piston de la gata hidraulica. En la Figura 3.2 se muestra un esquema de

cémo se aplicaba la fuerza a la tuberia.

Por otra parte debajo del centro del ducto se posicionaba una imperfeccion vertical de 1 cm,
con el fin de inducir el pandeo del ducto en un punto conocido. Ademas sobre el centro de
la tuberia se instalaba un strain gauge para medir su deformacion longitudinal en el centro

de esta a medida que se aplicaba la fuerza.

A
oy (2}
,&F"'Y

Figura 3.1. Cajon de ensayos, apoyos.
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Figura 3.2. Esquema de la gata hidraulica junto con la celda de carga.

3.1 Preparacion del cajon de ensayo

Al comenzar el ensayo se rellend el cajén de ensayos a la altura de los apoyos de la tuberia,
procurando compactar el suelo lo mejor posible manualmente (Figura 3.3). En seguida se
posiciond la imperfeccion vertical en el centro del cajon con una altura igual a 1 cm (Figura
3.4), con respecto a la altura que tendria la tuberia si estuviera perfectamente horizontal,
esta imperfeccién daba una pequefia componente vertical de la fuerza axial por encima de
la imperfeccion, facilitando la deformacion de esta, y focalizando el punto de pandeo
(Ommundsen, 2009).

Luego se instald la tuberia, y se le adhirié el strain gauge (en la seccién 3.2 se explica de
manera mas detallada la preparacion del strain gauge). Posteriormente se relleno el cajon
de ensayos hasta alcanzar la cubierta de arena necesaria para la experiencia (0D, 2D, 4D,
etc.), y la densidad requerida. Para alcanzar la densidad se pesé la arena requerida, y se
rellen6 el cajon lo méas uniformemente posible, para luego compactar la arena

manualmente.
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Figura 3.3. Cajén de ensayos.

Figura 3.4. Imperfeccion vertical.

Realizado lo anterior se conectaba la celda de carga y el strain gauge al DAQ (Sistema de
adquisiciéon de datos), y se procedia a realizar el ensayo (Figura 3.5). Al comenzar el
ensayo se debia esperar aproximadamente 10 segundos, sin aplicar cargas a la tuberia, dado
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que era necesario estabilizar la sefial que entregaba el strain gauge al DAQ, y ademas
eliminar el ruido de la sefial del strain gauge, transcurrido el tiempo, se efectud el ensayo
aplicando la carga, mediante la gata hidraulica de manera periodica e uniforme hasta un

largo del piston de la gata previamente establecido.

Luego se liberd la carga de la gata hidraulica, se detenia el DAQ, y se obtuvo los datos

desde el PC, para su posterior procesamiento mediante el software MATLAB.

Figura 3.5. Equipos de medicion conectados a la tuberia.

3.2 Preparacion del strain gauge.

La preparacion de los strain gauges se realiz6 sobre una mesa de trabajo, previamente
limpiada con alcohol. Luego se cortaba alrededor de 70 cm de cable de 2 hilos, se retraia la
aislacion protectora de cada hilo, y luego se soldaba los terminales a cada hilo (Figura 3.6
a). Posterior a esto se aislaba cada terminal soldado al hilo con cinta aislante, para asi evitar
el contacto entre ambos terminales. En seguida se pulia la superficie donde se adheria el
strain gauge eliminando todo residuo en la tuberia (Figura 3.6 b), luego se limpiaba la
superficie pulida con alcohol para asi remover todas las impurezas (grasa, polvo, etc.). Y
asi proceder con el pegado del strain gauge mediante un adhesivo instantaneo, asegurando
que toda la superficie quede cubierta por este, para luego presionar la superficie donde se

encuentra el sensor, para eliminar el exceso de adhesivo y burbujas de aire que pudiesen
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existir entre la tuberia y el strain gauge. Finalmente se envolvia el strain gauge en cinta

aislante, para evitar que la humedad de la arena afecte las mediciones (Figura 3.6 c).

Figura 3.6. a) Soldadura b) Pulido c) Etapa final.

3.3 Equipos.
3.3.1 Tuberia.

La tuberia utilizada para estos experimentos, es una tuberia de cobre con diametro nominal

de %2 pulgada.

Propiedades de la tuberia de cobre.
- Resistencia a la traccion o: 39 kg /cm?
- Densidad: 8.94 gr/cm3
- Modulo de Poisson: 0.34

Parametros geométricos.

29



- Diametro nominal: ¥ pulg
- Espesor: 0.028 pulg
- Largo de la tuberia: 3 m

- Peso por metro, w: 0.301 kg * m

3.3.2 Gata hidraulica.
Una gata hidraulica fue usada para aplicar una fuerza de compresion en la tuberia, con

capacidad de 2 Ton. Esta gata hidraulica fue modificada al final de su piston para unir la
celda de carga a la gata mediante un perno, y al final de la celda de carga se montaba una
placa de acero rigida como apoyo para la celda. En la Figura 3.7 se aprecia la gata
hidraulica utilizada.

Figura 3.7. Gata hidraulica tipo botella con capacidad de 2 ton.

3.3.3 Sistema de adquisicién de datos NI cDAQ-9174.
El NI cDAQ-9174 es un sistema de adquisicion de datos que se conecta al PC, el cual

mediante el software Labview permite exportar las mediciones de los modulos conectados
al DAQ, en la Figura 3.8 a) se observa el DAQ, ademas en la Figura 3.8 b) y c) se aprecian
los médulos para la medicion de la celda de carga (NI 9237) y los strain gauges
respectivamente (NI 9235).
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Figura 3.8. a) NI cDAQ-9174 b) N1 9237 ¢) N19235.

3.3.4 Celda de Carga.
La celda de carga es un transductor que convierte una fuerza en una sefial eléctrica. Esta

celda de carga es montada en el final del piston de la gata hidraulica, midiendo la carga de
compresion aplicada de la gata hidraulica a la tuberia. EI modelo utilizado para los
experimentos es el modelo 41, desarrollado por Honeywell, el cual mide cargas de tensién

0 compresion entre 2 kg a 226000 kg.

Para la adquisicion de datos se conecta la celda de carga al DAQ (Adquisicién de datos), en
la Figura 3.9 a) se muestra la celda de carga utilizada en el ensayo, y en la Figura 3.9 b) se

observa la celda de carga montada a la gata hidraulica.

Cabe destacar que es necesario realizar una calibracion para la celda de carga, punto que es

abordado en la seccion 5.2.

Figura 3.9. a) Celda de carga Honeywell modelo 41 b) Celda de carga montada a la gata.
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3.3.5 Strain Gauges.
Strain gauge recibe el nombre del sensor utilizado para el registro de deformaciones. El

principio bajo el cual funciona este sensor es que ante un esfuerzo de traccion o de
compresion en el area transversal del strain gauge, esta se vera disminuida o aumentada
produciéndose una variacion en su resistencia eléctrica. Pudiendo asi relacionar el cambio

de resistencia con la variacion de la longitud.

El strain gauge utilizado para medir las deformaciones de los elementos, corresponden a la
marca Tokyo Sokki Kenkyujo, modelo PFL-20-11. En la Figura 3.10 a) se observa un
esquema del strain gauge, mientras que en la Figura 3.10. b) se muestra un strain gauge
adherido en la tuberia, ademas en la Tabla 3.1 se indican las propiedades del strain gauge
modelo PFL-20-11

Lamina de polyester

20
Filamento Terminal /

Figura 3.10. a) Esquema strain gauge b) strain gauge instalado en la tuberia.

Tabla 3.1. Propiedades strain gauge, modelo PFL-20-11.

Material del filamento Aleacion Cu-Ni
Material de la lamina Polyester
Temperatura de operacion -20a+80 °C
Deformacion limite 2% (20000x107)
Resistencia 120

Es necesario mencionar que la calibracion de los strain gauges se realizd mediante una
rutina en MATLAB.
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Capitulo 4. Experimentacion

En una primera etapa de los ensayos fue necesario definir el largo de las tuberias que iban a
ser utilizadas, tomando en cuenta que la extension de la tuberia fuera lo suficientemente
larga para que se pudiera definir la zona de pandeo del ducto y que ademés el largo fuera
acorde al largo comercial méximo de seis metros. Realizados estos ensayos de prueba se
definié tomar como largo para todos los ensayos, una longitud de tres metros.

A medida que se fueron realizados los ensayos, y se aumentaban las capas de suelo por
sobre la tuberia, fue necesario mejorar la camara de ensayos, como también el montaje de
la gata hidraulica, a causa de que para profundidades de entierro mayores a cuatro veces el
didmetro de la tuberia, la resistencia que ofrecia el suelo a la compresion era tan grande,
que provocaba la rotacion de la gata hidraulica producto de la no suficiente rigidez de la
plataforma que sostenia la gata. Por esta razon, los primeros ensayos que se realizaron a
profundidades de entierro mayores a cuatro veces el diametro fueron descartados. Es por
esto que los ensayos realizados antes del mejoramiento del cajon de ensayos son Ilamados
con la configuracion antigua, y los ensayos realizados despues del mejoramiento son

Ilamados con la configuracion nueva.

Asimismo, dado que los equipos de medicion transforman la fuerza y deformacion en una
sefial de voltaje, variaciones en la corriente eléctrica del laboratorio, como por ejemplo uso
de aparatos que tuvieran una gran demanda de energia cerca de las inmediaciones del
laboratorio, provocaban lecturas con mucho ruido en los resultados, especialemente en los

strain gauges, razon por la cual algunos ensayos también debieron ser descartados.

Otro punto importante a sefialar es que en una primera instancia se utilizaron strain gauges
bidireccionales, pero las deformaciones en el eje transversal de la tuberia resultaron tan
pequefias, en comparacion a las transversales que se opt6 por solo por utilizar strain gauges

unidireccionales que midieran en la direccion transversal del ducto.
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4.1 Descripcion de los ensayos

Se realizaron un total de 16 ensayos de los cuales se consideraron solo nueve. En la Tabla
4.1 se muestra la cantidad de ensayos de cada tipo realizado, de los cuales se observan que
se ejecutaron tres ensayos con dos distintas alturas de imperfeccion, estos ensayos se
realizaban sin capas de suelo por sobre la tuberia, cubriendo de arena solo hasta la parte
superior del ducto, variando la altura de imperfeccion entre uno y cinco centimetros. De
estos ensayos dos corresponden a la configuracion antigua (Imperfeccion vertical 1 cm, y 5
cm), y uno a la configuracion nueva (Imperfeccion vertical 1 cm), lamentablemente las
mediciones realizadas con el strain gauge con la configuracion antigua, estaban muy
contaminadas con la sefial eléctrica, por lo cual los graficos de deformacion fueron

descartados.

Por otra parte se efectuaron seis ensayos con distintas capas de suelo variando desde una a
cuatro capas de suelo por sobre la tuberia, siendo cada capa equivalente al diametro exterior
de la tuberia, utilizando una imperfeccion de 1 cm para todos los ensayos, siendo un ensayo
con la configuracion antigua y los demas con la nueva. El gréfico de deformacion para el

ensayo con tres capas de suelo, fue descartado, debido a que entrego resultados erroneos.

En estos experimentos se comprimié manualmente la arena, para esto se eligié la mayor
densidad obtenida de una serie de pruebas a escala mediante un cubo con volumen de 535
cm3, y se efectuaron varias pruebas de densidad, obteniéndose valores de densidad entre
1.38 gr/cm3 a 1.62 gr/cm?3, siendo el primero un ensayo sin compactar, y el Gltimo un
ensayo de cuatro capas compactadas. Con lo anterior sefialado se considerd tomar como

densidad 1.6 gr/cm3.
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Tabla 4.1. Ensayos realizados.

Cantidad

Ensayo sin capas de suelo sobre la tuberia
Imperfeccion vertical de 1 cm (Nueva y antigua configuracion) 2
Imperfeccion vertical de 5 cm (Antigua configuracion)
Ensayos con capas de suelo (Imperfeccion vertical de 1 cm)
1 capa (Nueva configuracion)

2 capas (Nueva configuracion)

3 capas (Antigua configuracion)

4 capas (Nueva configuracion)

Total

[EEN

O IN [P [N

Como se mostrara en el capitulo 5, en los gréaficos de fuerza, se evidenciara una zona de
carga y descarga, correspondiente al sube y baja de la palanca de la gata hidréulica,

comportamiento que se puede observar a modo de ejemplo en la Figura 4.1.

Ademas en la Figura 4.2, se muestra un grafico de deformacién unitaria, en donde se

observa los ciclos del piston.

Para hacer mas facil de entender y tener un orden en el nombre de los ensayos, se utilizé
una leyenda para los nombres de estos. Para el caso de las imperfecciones se empleé el
codigo “L” seguido por la altura de la imperfeccion, por otra parte la configuracion
utilizada para realizacion de los ensayos antigua o nueva, es representada por el codigo “A”
para la configuracion antigua, y “N” para la nueva. ademas para la profundidad de entierro
se utilizarén los cédigos 0D, 1D, 2D, 3D, y 4D respectivamente. Finalmente para el nimero

de pruebas del mismo tipo realizadas se utilizarén nimeros romanos.

Por ejemplo el ensayo con una imperfeccion de 1 cm, realizado con la configuracion
antigua, sin capas de suelo, realizado por segunda vez, tendria como codigo el mostrado en

la Figura 4.3.
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Figura 4.2. Ciclos de carga y descarga del piston gréafico deformacion.
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Figura 4.3. Leyenda cddigo ensayos.
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Capitulo 5. Resultados

5.1 Granulometria.

La Figura 5.1, muestra la granulometria de la arena de Playa Blanca, donde se observa el
porcentaje y el peso de la arena retenida en cada tamiz, graficando en las ordenadas el
porcentaje que pasa por cada tamiz, y el tamafio de las particulas en la abscisas en escala

logaritmica. En la Tabla 5.1 se aprecia la granulometria de la muestra de suelo ensayada.

100 * +*4 *——
90 [

80 -— =—®—Arena Playa Blanca /

70

60 /

50

40 /

30

20 /

10

Porcentaje que pasa (%)

0.01 0.1 1 10

Abertura tamiz d, mm

Figura 5.1. Curva granulométrica de la arena Playa Blanca.

Luego de obtener los valores de los didmetros de las particulas d,, dso Y dgo, €5tos fueron
reemplazados en las ecuaciones 2.2 y 2.3, obteniéndose los valores de C, y C., para la
arena Playa Blanca. Con estos valores (Tabla 5.2), y de acuerdo a la norma (ASTM D-

2487-11), se concluyé que la arena Playa Blanca es un material uniforme, mal graduado y
se denomina SP.
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Tabla 5.1. Granulometria de la arena playa Blanca.

Abertura
Tamiz tamiz Masa retenida | Masa que % %

N° (mm) (ar) pasa (gr) | Retenido | Que pasa
3/8 10 0 497,04 0 100
1/4 6,3 0 497,04 0 100
4 4,75 0 497,04 0 100

8 2,36 0,38 496,66 0,08 99,9
10 2 0,12 496,54 0,02 99,9
20 0,85 0,75 495,79 0,15 99,7
40 0,425 32,19 463,6 6,48 93,3
60 0,25 266 197,6 53,52 39,8
100 0,15 170,07 27,53 34,22 55
200 0,075 27,53 0 5,54 0,0

Tabla 5.2. Diametros efectivos, C, Yy C.y,.
dyg (mm) | dzo(mm) | dgo(mm) Cy Cey
0,16 0,22 0,31 1,906 0,953

5.2 Calibracion de la celda de carga.

Para realizar la transformacion de las mediciones entregadas por el DAQ (mV /V), a kg es

necesario obtener el factor de conversién, el cual se obtuvo colgando pesos conocidos a la

celda de carga, en la Tabla 5.3 se encuentran las cargas utilizadas, su valor en mV /V, y el

factor obtenido para dicha carga.

Ademas en la Figura 5.2 se muestra un grafico del factor de conversion en las ordenadas y

el valor de mV /V (milivoltios por voltio) en las abscisas, observandose que para carga y

descarga se obtienen valores muy parecidos. Observandose que a medida que se aumentan

las cargas la sefial se estabiliza llegando a un valor constante del factor de conversion, el

cual resulto de 0.444.
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Figura 5.2. Factor de conversion vs mV/V.

Tabla 5.3. Calibracion de la celda de carga.

Load (kg) | Raw mV/V Factor kg/mV/V
2.411 7.320 0.32938
6.411 16.054 0.39934

10.411 24.782 0.42010
14.411 33.549 0.42955
18.411 42.111 0.43720
22.411 50.862 0.44063
26.411 59.632 0.44290
34.411 77.124 0.44618
42411 94.635 0.44815
34.411 77.190 0.44579
26.411 59.682 0.44253
22.411 50.951 0.43985
18.411 42.229 0.43598
14.411 33.478 0.43046
10.411 24.710 0.42133
6.411 15.971 0.40140
2.411 7.238 0.33309
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5.3 Resultados ensayos con distintas imperfecciones verticales.

En la Figura 5.3 se observa el grafico correspondiente al ensayo L1INODII. En la parte
superior de la figura se muestra el grafico de deformacion unitaria del strain gauge
posicionado en el centro del ducto, y en el gréafico inferior la carga aplicada por la gata
hidraulica al ducto.

Del gréfico se desprende que la tuberia alcanza una carga maxima en el primer ciclo de
aproximadamente 75 kg. Por otra parten en el grafico deformacion unitaria vs tiempo, se
alcanza una deformacién unitaria maxima de 4x1073, quedando con una deformacion

permanente de 0.7x107 en la descarga de la tuberia.

Ademas en la Figura 5.4 se muestran los tres graficos de carga, siendo de los ensayos
L5A0DI, L1AODI, y LINODII. Se observa que se requiere de menos fuerza para alcanzar la
carga maxima utilizando una imperfeccion de 5, siendo esta de aproximadamente de 68 kg,
y para 1 cm la fuerza maxima en ambas pruebas corresponden aproximadamente a los 75
kg, mostrandose la influencia que presenta en la carga critica una imperfeccion de mayor

altura.

Ademas en este grafico se muestra una clara diferencia en los ciclos necesarios para
alcanzar la carga méaxima entre los ensayos L1AODI, y LINODII, siendo para el ensayo con
la nueva configuracién mas facil alcanzar la carga maxima. Esto se debe a que con la
configuracién nueva con cada ciclo de carga y descarga del piston se entrega mas fuerza a

la tuberia, en comparacion a la configuracién antigua.
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5.4 Carga critica de pandeo tedrica.

Reemplazando en la ecuacion 2.4, los valores mostrados en la Tabla 5.4, se obtiene una
carga critica de pandeo de 73.9 kg. Valor muy cercano al obtenido experimentalmente, el

cual es de 75 kg.

Tabla 5.4. Valores y resultado pandeo Euler.

E (Mddulo de Young) 1.20E+10 | kg/m?
Inercia minima 4.89E-09 | m*
Largo 2.8 m

K 1

F critico 73.9 kg

5.5 Resultados ensayos con distintas profundidades de entierro.

5.5.1 Profundidad de entierro 1D.
En la Figura 5.5 se observa en el grafico de carga, que la fuerza maxima corresponde
aproximadamente a 130 kg, siendo esta la resistencia que brinda el confinamiento del suelo
al ducto, para luego inmediatamente después de alcanzada la resistencia Gltima del suelo,
llegar a la resistencia ultima de la tuberia que resulta cercana a los 75 kg, rango plastico de

la tuberia.

Luego en el grafico deformacion unitaria vs tiempo, se alcanzan una deformacion maxima

de alrededor de 1.8x107, quedando con una deformacién permanente de 0.55x107.

En esta figura se observa una zona de compresion denotada por la deformacion negativa en
el grafico de deformacion unitaria, zona que comienza cuando empieza a aplicarse carga, y
finaliza cuando la carga maxima del ensayo es alcanzada. Luego inmediatamente después
comienza el pandeo de la tuberia, provocandose un abrupto salto en la deformacion

unitaria, pasando a ser positiva la deformacion.
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Figura 5.5. Gréficos carga y deformacién unitaria del ensayo LIN1DI.

5.5.2 Profundidad de entierro 2D.
A continuacion se muestra en la Figura 5.6, la comparacion de la grafica de carga entre dos
ensayos realizados a una profundidad de entierro de 2D, alcanzandose para el ensayo
LIN2DI una carga maxima de 196 kg, mientras que en la prueba L1IN2DII una carga
maxima de 160 kg. El aumento de resistencia del primer ensayo se debe a que como la
compactacioén se realiza manualmente no es posible asegurar que la densidad del suelo sea

igual entre los ensayos, por tanto ocurre una diferencia de carga maxima entre ambos.

En la Figura 5.7 en ambos ensayos se alcanza una deformacién maxima de 2x107
haciéndose alin mas evidente y mayor la zona de compresion, siendo esta zona mayor para
el ensayo L1IN2DI.
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Figura 5.6. Comparacién de la carga de los ensayos LIN2DI1 y LIN2DII.
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Figura 5.7. Comparacion de la deformacion unitaria de los ensayos LIN2DI y LIN2DI|I.
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5.5.3 Profundidad de entierro 3D.
El siguiente ensayo fue realizado con la configuracion antigua, a una profundidad de 3D,
alcanzandose una carga maxima de 225 kg. Cabe mencionar que este ensayo al ser
realizado con la configuracion antigua, tiene un menor incremento de la carga maxima

respecto a los ensayos realizados a la configuracion nueva.

Celda de carga

....... : i L1N3DI

250

Carga (kg)

-50
0

Tiempo (s)

Figura 5.8. Gréafico de carga ensayo L1N3DI.

5.5.4 Profundidad de entierro 4D.
Se realizaron dos ensayos con cuatro capas de suelo por sobre la tuberia, utilizando la
configuracion nueva en ambos ensayos, alcanzado en la prueba L1N4DI una carga Gltima
de 450 kg, mientras que en la prueba LIN4DII una carga Gltima de 375 kg. Por otra parte
en el grafico de deformacién se observan deformaciones maximas de 2.7x10° para la
prueba LIN4DI y 3.1 x10°° en la prueba LIN4DII.
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Figura 5.9. Comparacién de la carga de los ensayos LIN4DI y LIN4DII.
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Figura 5.10. Comparacion de la deformacion unitaria de los ensayos LIN4DI y L1IN4DII.

47



5.6 Resultados ensayos con distintas profundidades de entierro teorico.

Utilizando la ecuacion 2.14, tomando como el mddulo de Young 1.20 = 101° kg/m?,
correspondiente a las tuberias de cobre Cu-DHP, la inercia de 4.8909 * 10~° m*, la altura
de la imperfeccion (&), como 0.01 m, y la carga hacia abajo como unidad de longitud (q)
como la densidad del suelo por el ancho de la tuberia por la profundidad de entierro, la cual

varia de 1D a 4D. Resulta la siguiente tabla.

Tabla 5.5. Carga critica tedrica.

Altura Carga critica (kg)
1D 194
2D 275
3D 336
4D 389
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Capitulo 6. Discusiones y Conclusiones.

6.1 Discusiones.

Como se observo en los resultados, estratos de suelo por sobre la tuberia presentan un gran
aumento en la resistencia méxima de pandeo en la tuberia, siendo este aumento
considerablemente alto en el caso de cuatro capas de suelo, en la Tabla 6.1 se observa el

porcentaje que aumenta cada capa de suelo con respecto a la resistencia de la tuberia.

Tabla 6.1. Porcentaje de aumento de resistencia al
pandeo con respecto a la carga maxima de la tuberia
para distintas profundidades de entierro

Ensayo Profundidad (D) % porcentaje
LIN1DI 1 73.3
LIN2DI 2 113.3
LIN2DII 2 161.3
L1A3DI 3 300
LIN4DII 4 400
LIN4DI 4 500

En la Figura 6.1 se observan todos los ensayos realizados con distintas profundidades de
entierro, mostrandose que una vez alcanzada la carga maxima en los distintos ensayos, la
tuberia inmediatamente comienza a recibir la carga ultima de la tuberia, la que resulta en 75
kg. Respecto a lo anterior, en los videos tomados en los distintos ensayos, se not6 que
inmediatamente después de alcanzada la carga méaxima en los ensayos, la tuberia rompia el

suelo y comenzaba a pandearse hacia arriba, comenzando a deformarse progresivamente.
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Figura 6.1. Comparacién graficos de carga ensayos LIN1DI, LIN2DI, LIN2DII, L1A3DI,
LIN4DI, y LIN4DII.

Por otra parte en la Figura 6.2, se muestra que a medida que se aumentan los estratos de
suelo, resulta cada vez mas grande una deformacion negativa de la tuberia en su centro
(compresion), este tramo de deformacion negativa dura hasta que es alcanzada la carga
maxima en el ensayo. Luego inmediatamente después de obtenida la resistencia maxima la
deformacion se torna positiva (traccion) siguiendo de esta manera, hasta que termina el
ensayo, ocurriendo un salto entre la deformacion negativa y positiva. Siendo este salto, al
igual que el tramo de deformacion negativa, mayor a media que la carga critica de pandeo
es mayor, debido a que la tuberia almacena energia elastica durante la etapa en que se

comprime, para luego liberar esta energia una vez comenzado el pandeo.
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Deformacion vs Tiempo
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Figura 6.2. Comparacién graficos deformacion unitaria ensayos LIN1DI, LIN2DI,

Tiempo (s)

LIN2DII, L1A3DI, LIN4DI, y LIN4DII.

Obteniendo la diferencia, entre el final de la zona de compresion, y el comienzo de zona a

traccion del grafico anterior, se obtiene la siguiente tabla, en la que ademas se encuentra la

carga maxima asociada al ensayo, y las capas de suelo con las que contaba.

Tabla 6.2. Salto de deformacion entre zona de
compresion a traccion en la tuberia.

Diferencia Carga Capas de
Ensayo | (107%) | maxima (kg) suelo
LIN1DI 1.01 130 1
LIN2DI 1.05 160 2
LIN2DII| 2.02 196 2
LIN4DI 3.27 450 4
LIN4DII| 3.19 375 4
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Graficando la carga maxima en el eje x, y la diferencia en el eje y, se obtiene la Figura 6.3.
Observandose que entre los 160 y 375 kg, la diferencia aumenta enormemente, mientras

que en los extremos el aumento es mas gradual.
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Figura 6.3. Diferencia vs carga critica.

Adimensionalizando las variables del eje x y del eje y, se obtiene el gréafico 6.4. Esto se
logra dividiendo la profundidad de entierro de cada ensayo por el didmetro exterior de la
tuberia para el eje x, y para el eje y dividiendo la carga maxima de pandeo de cada ensayo
por la carga critica de pandeo tedrica obtenida en la seccion 5.4.

En este grafico vemos el incremento que otorga cada capa de suelo adicional a la tuberia,
mostrandose que hasta la profundidad de 3D, la grafica muestra una tendencia de caracter
lineal, pero para profundidades mayores a 3D, la carga maxima aumenta de manera
significativa con respecto a profundidades inferiores, alcanzando valores de entre cinco a
seis veces con respecto a la carga critica de pandeo tedrica, ademas se observa la ecuacion

cuadratica propuesta para los datos, la cual es:
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y = 0.257x% + 0.0394x + 1.189 [Ec.2.16]
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Figura 6.4. Carga critica maxima/Carga critica de pandeo vs Profundidad de

entierro/Diametro.

Luego, tomando los valores tedricos obtenidos de la Tabla 5.5, y adimensionalizandolos de
igual manera que el grafico anterior, y superponiéndolos con el grafico 6.4, se obtiene la
Figura 6.5. En donde se observa que los resultados tedricos sobrestiman la resistencia de
pandeo del suelo, en relacion a los ensayos experimentales, la Tabla 6.3 muestra la
diferencia y el porcentaje de sobrestimacion de los resultados tedricos respecto a los
experimentales, obteniéndose para profundidades de 1 a 3D una sobrestimacion que varia
entre el 40% al 70%, en cambio para una profundidad de 4D los resultados tedricos logran
un aumento del 3.7% respecto al ensayo L1N4DII, lograndose para el ensayo L1N4DI una
subestimacion del 13.6%, obteniéndose valores muy cercanos al resultado tedrico en ambos

ensayos.
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Figura 6.5.Curva tedrica y experimental.

Tabla 6.3. Diferencia y porcentaje de sobrestimacion de los
resultados teéricos con respecto a los experimentales.

Profundidad Ensayo Diferencia % porcentaje
1 LIN1DI 0.87 49.2
5 LIN2DI 1.56 71.9
LIN2DII 1.07 40.3
3 L1A3DI 1.50 49.3
4 LIN4DI 0.83 -13.6
LIN4DII 0.19 3.7
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6.2 Conclusiones.

Realizados los ensayos, analizando y comparando los distintos resultados se llegaron a las

siguientes conclusiones.

El disefio del ensayo permitio estudiar el comportamiento de la tuberia enterrada bajo
cargas de compresion, ya que se pudo medir claramente las cargas y deformaciones que
ocurrian en cada momento. EIl proceso de calibracion fue complejo lo que impidié la

obtencidn de una cantidad estadisticamente representativa de resultados.

Los resultados experimentales demuestran que a medida que se incrementan los estratos de
suelos, se aumenta la resistencia al pandeo de la tuberia, siendo este aumento no lineal para

profundidades de entierro superiores a los 3D.

Durante el proceso de carga, existe un pequefio acortamiento en la tuberia, que es
facilmente detectable por el strain gauge, y que se mantiene hasta alcanzar la carga
maxima. Este fendmeno se debe a que el suelo sobre la tuberia contribuye a la acumulacion
de energia elastica en la tuberia, la que luego se libera iniciado el pandeo, por tanto este

acortamiento aumenta en funcién de la carga maxima, generando mayores deformaciones.

Comparando los resultados tedricos con los experimentales expuestos en la Figura 6.5, se
observa una diferencia en el comportamiento. Esta diferencia podria deberse a la falta de
ensayos, tal que el valor estadistico de la carga maxima de pandeo para cada condicion de
entierro se aproxime de mejor manera al modelo tedrico. También podria darse una
subestimacion teorica de la carga de pandeo, debido a limitaciones de las ecuaciones que

fueron ajustadas para casos de tuberia de mayor didmetro

Finalmente, de existir licuacion en el suelo sobre la tuberia, esta pierde una gran parte de su
resistencia a la compresion, simulando una condicidon de ducto no enterrado. Esto resulta
sumamente importante ya que la tuberia podria pandearse Unicamente por el efecto de
licuacion, gracias a cargas de compresion remanentes asociadas a cargas residuales

generadas durante su instalacién, periodos previos de oleajes u otros. Estos casos
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presentarian dindmicas de falla mas rapidas y violentas, correspondientes a condiciones no

deseadas en el disefio.
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