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INTRODUCCION

Las obras de infraestructura requieren frecuentemente la ejecucion de excavaciones, puede
tratarse de operaciones relativamente simples, como en el caso de excavaciones para alojar
zapatas para la cimentacion de una edificacion o tuberias de conduccion de agua o drenaje
para una poblacién, pero cuando se trata de obras muy importantes la excavacion resulta en
general mas delicada, sobre todo cuando se combinan condiciones de gran profundidad con
la presencia de suelos inestables, como en el Valle de México. Realizar este tipo de
excavaciones por métodos tradicionales puede, en muchos casos, no ser posible o resultar
excesivamente costoso.

Las excavaciones profundas son realizadas con mas frecuencia de lo que uno cree ya que la
necesidad de buscar sitios para la construccion en zonas urbanas muy pobladas como la
Ciudad de México y a la limitacion del area del proyecto, las excavaciones profundas se
han convertido en una gran opcion, se han realizado en grandes edificaciones los cuales
pueden contar con ciertos niveles de sotanos en los cuales sus profundidades pueden variar
dependiendo del tipo de proyecto o en la economia si lo permite , es por esta razon que el
ingeniero geotecnista se ha dado la necesidad de emplear nuevos métodos de excavacion
qgue cumplan con las condiciones mas adecuadas para las excavaciones y sus sistemas de
contencion adecuado.

Es comun, por otra parte, que en las excavaciones exista la necesidad de abatir el nivel
fredtico y controlar las filtraciones, para poder construir subestructuras. Esta operacion
también es delicada. Asi, en el valle de México, se sabe que el bombeo realizado para
controlar las filtraciones puede ocasionar procesos de consolidacion que a su vez generan
asentamientos diferenciales y dafios en las estructuras vecinas.



Objetivo

Analizar los aspectos primordiales (falla por subpresion, falla de fondo, falla por pateo,
estabilidad de las paredes de la excavacion y movimiento del terreno aledafio a la
excavacion) que llevan al disefio geotécnico de una excavacion profunda realizada en la
Zona lll de Lago.

Alcances

Los alcances de esta tesina incluyen:

i) Disefio de sistema de bombeo

i) Estabilidad de las paredes de excavacion (criterio de Peck, Zeevaert y Tamez)
iii) Falla de fondo (criterio de Tamez, Alberro y Demeneghi)

iv) Falla por pateo (criterio de Tamez y Zeevaert)

V) Movimientos del terreno aledafio a la excavacion



CAPITULO | TEORIAS SOBRE EMPUJES DE
TIERRA

El empuje de tierras es la fuerza por unidad de &rea que ejerce el suelo sobre un elemento
estructural. Su valor depende de las propiedades fisicas del suelo, de la interaccién suelo —
estructura en la interface y de la magnitud y caracteristicas de las deformaciones en el sistema
suelo—estructura. Depende también de la naturaleza de la cual derive su resistencia el suelo, la cual
varia de acuerdo a su relajacion con el tiempo “creep”, asi como de sus cambios fisicos o quimicos.

A diferencia de los muros de contencion de gravedad, los empujes de tierra sobre muros milan o
tablestacas no depende del tipo de suelo, més bien son funcion de la interaccion suelo—estructura y
esta a su vez de los movimientos que se desarrollen entre ambos, por lo tanto el problema
matematico es altamente indeterminado

Los estados de esfuerzos que se desarrollan dentro de la masa de suelo y que son de interés en el
disefio de muros milan o tablestacas, son los estados: en reposo, activo y pasivo. EI empuje de
tierras sobre cualquier estructura de retencién puede variar de un estado inicial de esfuerzos
conocido como estado en reposo, Ko, a un estado limite minimo como el activo, K,, 0 a un estado
limite maximo como pasivo, K.

Las bases de disefio de sistemas de retencion se fundamentan en el conocimiento de los estados
limite de falla de una masa de suelo, teniendo como fundamento teérico los aportes de Coulomb
(1776) con base en su ley de resistencia al esfuerzo cortante y la Teoria de Rankine (1857) basada
en sus estados plasticos de falla.

Pese a que estas teorias fueron propuestas hace mas de 100 afios, su aplicacion sigue estando
vigente hoy en dia, pese a las incertidumbres que envuelven a las hip6tesis con las cuales estan
definidas, diversas estructuras de soporte que fueron disefiadas por medio de dichas teorias, siguen
trabajando éptimamente conforme pasan los afios.

1.1 Estados plasticos de Equilibrio

El estado de esfuerzos en el que se encuentra una masa de suelo en condiciones naturales o de
equilibrio queda definido por los esfuerzos principales o, y a3, , l0s cuales se caracterizan por no
inducir deformaciones que lo lleven a la falla.
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Figura. 1.1 Condicidn de reposo del Material

A dicho estado de esfuerzo Rankine lo definié como estado en reposo del material, definiendo un
coeficiente de proporcionalidad entre ambos esfuerzos, conocido como coeficiente de empuje de

tierras en reposo K, Fig. 1.1, cuya magnitud es funcién directa del angulo de friccién interna (Jaky,
1944).

Ky=1-—sing ec.1.1

Tabla. 1 Valores tipicos del coeficiente de K,

Relacion de Poisson
Material Ko
U
Arcilla arenosa 0.2 0.35 0.25 | 0.538
Arcilla saturada 0.45 0.5 0.818 1
Limo 0.3 0.35 0.429 | 0.538
Limo saturado 0.45 0.5 0.818 1
Arena suelta 0.2 0.35 0.25 | 0.538
Arena densa 0.3 0.4 0.429 | 0.667
Arenafina 0.25 0.333
Arena gruesa 0.15 0.176

Partiendo de estas condiciones iniciales, Rankine analizé los estados de esfuerzo que se encuentran

en estado inminente de falla definiéndolos como estados plasticos, distinguiendo asi dos estados
plasticos de falla:



1. Estado Activo: La masa de suelo se somete a una condicion de alivio de esfuerzos, en el cual el
esfuerzo normal aplicado (presion vertical) permanece constante y el esfuerzo de confinamiento se
va reduciendo hasta alcanzar la falla, tal y como se representa en el semicirculo No. 2 de la Fig. 1.2.

2. Estado Pasivo: La masa de suelo se lleva a la falla por medio de un aumento de esfuerzos
horizontales manteniendo el esfuerzo normal aplicado constante, tal y como se representa en el
semicirculo No.3 de la Fig. 1.2.

Figura.1.2 Estados plasticos en el Diagrama de Mohr

Una analogia que muestra fisicamente como se desarrollarian los estados limite de falla en la
interaccién del sistema: estructura de soporte-masa de suelo se muestran en la Fig. 1.3.

Para ello, toda estructura de soporte que no esté restringida por algin elemento estructural que
limite su desplazamiento en su parte superior, puede ceder lo suficiente para que la masa de suelo
desarrolle cualquiera de los estados descritos anteriormente.

La condicién en reposo Fig. 1.3 (a) se caracteriza por que el muro no sufre desplazamiento alguno
con respecto a la vertical, ya que con fines practicos el muro no sufre empuje alguno por la masa de
suelo.
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Figura. 1.3 Tipos de movimiento de una estructura de soporte

El estado activo se desarrolla cuando la estructura de soporte cede ante la accion del empuje de la
masa de suelos, existiendo un desplazamiento (+Ax) con respecto a la vertical Fig. 1.3 (b).

Por su parte el estado pasivo se desarrolla cuando la masa de suelos falla ante el empuje generado
por la estructura de soporte que sufre un desplazamiento (-Ax) con respecto a la vertical, que es el

caso que describe la Fig. 1.3 (c).

Esta analogia permite concluir que un muro de contencion debe disefiarse sélo para soportar la
condicion de empuje activo, que representa integramente la funcion a la cual trabaja éste, que es de
retencion, ya que si se disefiara para soportar ambas condiciones de empuje, su disefio seria

antieconomico.
1.2 Teoria de Rankine para suelos friccionantes con relleno horizontal

Las hipotesis en las cuales se sustenta la Teoria de Rankine para el desarrollo de sus estados
plasticos de falla son:

1. El muro debe de ser “liso”; es decir, debe ser nulo el coeficiente de friccién entre el muro de
contencion y el suelo de relleno.

2. El tipo de movimiento necesario para que se pueda desarrollar un estado “plastico” es un ligero
giro del muro en torno a su base.

3. Los estados “plasticos”, tanto activo como pasivo, se desarrollan por completo en toda la masa
del suelo.

Bajo estas condiciones Rankine pens6 que, ante el empuje del relleno, el muro cede y se desplaza,
lo que disminuye la presion del relleno a valores abajo del correspondiente al “reposo”; esto hace
que la masa de suelo desarrolle su capacidad de auto sustentacion, por medio de los esfuerzos
cortantes que se generan. Si el muro cede lo suficiente, la presion horizontal puede llegar a ser la
activa, valor minimo que no se puede disminuir aun cuando el muro ceda més a partir del instante

de su aparicion.



Esta condicién de empuje minimo, queda definida por el coeficiente activo de empuje de tierras,
el cual es igual a:

oy 1 @
k, = — = — = tang? (45 — — 1.2
a o N¢ ang( 2) ec

De manera analoga se podria razonar para el caso en que el muro se desplace hacia su respaldo bajo
una fuerza exterior suficiente como para que llegue a desarrollarse la presion pasiva.

La condicion de empuje maximo a su vez se define por el coeficiente pasivo de empujes de
tierras, el cual es el inverso del Ka:

Oy @
k, = — = N, = tang? (45 + — .13
p on ¢ ang( 2) ec

La magnitud del empuje que ejerce un relleno de superficie horizontal contra un muro de respaldo
vertical en un suelo puramente friccionante es igual:

Empuje Activo:

1
E, =—vyH? ==-yH?%%k, ec.1.4

Empuje Pasivo:
ec.1.5

En el caso de que la superficie del relleno sea un plano inclinado a un angulo g respecto a la
horizontal, la magnitud del empuje activo y pasivo se de finen por las siguientes expresiones:



Empuje Activo con relleno inclinado:

cos B — +/cos?p — cos?
cosf P f ¢ ec.1.6
cos 8 ++/cos?B — cos?¢p

E —1 H?
A_Zy

Empuje Pasivo con relleno inclinado:

1 cosf ++/cos?B — cos?
E, = -yH?|cosp P F ¢ ec.1.7
2 cos B —+/cos?B — cos?¢p

La distribucidn de presiones que desarrolla el material en funcién de su pendiente se observan en la
Fig.1.4, las cuales pueden ser concentradas en sistemas equivalentes de fuerzas concentradas que
acttan en el centroide del diagrama a H/3.

Pa

."I 1 \

Figura. 1.4 Condiciones de pendiente del Relleno
Una extension de la teoria de Rankine, permite determinar la magnitud del empuje generado en un
material puramente cohesivo ecuaciones 1.8 y 1.9.

1
E, = ZyH2 — 2cH ec.1.8

1
E, = EyH2 + 2cH ec.1.9



20 2c _

yH-2C yH+2C

Figura. 1.5 Distribucion de presion de un relleno puramente cohesivo

La Fig. 1.5 muestra la distribucion de presiones a lo largo de un muro que contiene un relleno
puramente cohesivo. En este caso, a determinada altura teéricamente, el muro no sufre empuje
alguno, debido a que por la naturaleza del relleno se desarrolla un estado de esfuerzos de tension,
los cuales no acttan a favor de la inestabilidad.

Es importante recordar que la “cohesion” de las arcillas no existe como propiedad intrinseca, sino
gue es una propiedad variable, expuesta a cambiar con el tiempo, sea por que la arcilla se consolide
0 se expanda con absorcion de agua, es por ello que depende del criterio del proyectista como
manejar su interaccién en el empuje de tierras (Juarez Badillo, 2013).

1.3 Influencia de Sobrecargas en la magnitud del empuje de tierras

Diversas son las condiciones de carga que pueden aplicarse sobre la superficie del relleno, un caso
préctico de interés es el que resulta de considerar la superficie de relleno horizontal, sometida a una
sobrecarga uniformemente distribuida de valor g.



i
a
F 4
H ; Pk Pq
"" l = Pa ;
= H{Z
‘“ H/3
i KA SRR '

Fig. 1.6 Distribucion de esfuerzos generados por una sobrecarga q

Partiendo de la condicién de estado activo, al aplicar la sobrecarga q, el esfuerzo vertical queda
definido por:

o, =01+q e.c1.10

Y el esfuerzo horizontal en:

03 = 01 + Aoy e.c111

Por tanto, la relacién de esfuerzos verticales y horizontales podra definirse como:

1 o3+ A0;
—_—=— e.c1.12
N¢ (5} + q
De donde:

01 q

03+A03=N—¢+N—¢ e.c1.13
q

Ap, = Aoz = — =K,q e.c1l.14

Ng
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Por tanto, el empuje generado por la sobrecarga es igual Fig. 1.6:

Eq,=Kqy*xq+H e.c1.15

1.4 Teoria de Coulomb

Coulomb en el afio de 1776 propuso una de las primeras bases teodricas para calcular los empujes
generados por rellenos friccionantes sobre muros de retencion.

Su teoria supone que al ceder el muro ante la accién del empuje de la masa de suelo retenida, se
produce el deslizamiento de una cufia del terreno delimitada por el cuerpo del muro y una superficie
de falla definida como plana Fig. 1.7.

_- Superficie de falla

. -, . S "

Figura. 1.7 Interaccion del Sistema de fuerzas en el instante del deslizamiento

En el instante del deslizamiento el sistema de fuerzas que se genera en la cufia, estd conformado
por:

1. W -Fuerza por unidad de peso que favorece el deslizamiento, en funcion del angulo (6) entre la
horizontal y la superficie de falla propuesta con magnitud y direccién conocidas.

2. F- Resistencia al esfuerzo cortante del material que no desliza, con direccion definida por el
angulo de friccion interna del material (D).

3. Ea -Resistencia del muro de contencion en direccion del coeficiente de friccion (3) que se
desarrolla entre el material del muro y el material retenido.
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Del andlisis del sistema de fuerzas, el problema se limita a determinar el plano critico de
deslizamiento que genera el empuje maximo en el muro, el cual queda definido por:

H? sin(B + ¢)?
EAzy B+9) > e.c1.16

2
sen(¢ + 6)sen(¢p — a)
sen®fsen(f —8) |1+ jSen(ﬁ — &)sen(a + B)

La ecuacion (1.16) se puede reducir a:

HZ
E, =VTKa e.c117

Donde K, se denomina coeficiente de empuje activo de tierras, y el cual considera la friccion que se
desarrolla en el instante del deslizamiento:

sen(f + ¢)?
K, = B +¢) e.c1.18

2
sen(¢ + §)sen(¢p — a)
sen?Bsen(B — &) [1+ \/SQn(ﬁ —&)sen(a + B)

Para el calculo de la condicidn pasiva se define el coeficiente de empuje pasivo de tierras el cual es
igual a:

cos(B + ¢)?
K, = B+¢) > e.c1.19

sen(¢ + §)sen(¢ + a)
cos?Bcos(B—8) |1+ \/cos(ﬁ —6)cos(a + B)

Es importante sefialar que, para el célculo de la condicion pasiva por medio de la teoria de
Coulomb, ésta queda limitada a coeficientes de friccion 6<®/3 debido a que la superficie de falla
dista de ser completamente plana.

Por otra parte se debe tener en cuenta que la teoria de Coulomb no permite conocer la distribucién
de presiones sobre la estructura de soporte, pues la cufia de suelo que empuja al muro se considera
un cuerpo rigido sujeto a fuerzas concentradas, de cuya distribucion no se especifica nada.
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CAPITULO Il CONTROL DEL FLUJO DE
AGUAY FILTRACIONES EN
EXCAVACIONES

La construccion de edificios con uno o mas sétanos o de cuartos de maquinas o de otras obras
subterraneas, eventualmente incluye excavaciones bajo el nivel de aguas freéticas; estas
excavaciones requieren el abatimiento de ese nivel por debajo del de desplante para prevenir la
erosién o la falla de los taludes o para disminuir la presién sobre elementos de soporte
provisionales, y también para asegurar condiciones de trabajo en seco, que permitan eficiencia y
rapidez durante la construccion.

En algunos casos puede requerirse excavar en sitios en donde existe un estrato permeable bajo otro
estrato practicamente impermeable; en esos casos, si no se alivia la presion excesiva, puede
presentarse la falla de fondo por subpresion.

El abatimiento del nivel fredtico también puede ser utilizado para incrementar la presion efectiva
del suelo, disminuyendo la expansién que se presentara por descarga durante la excavacion, lo que
puede resultar muy importante en sitios como la zona de Lago de la ciudad de México.

El agua del suelo debe manejarse por medio de un sistema de bombeo adecuado al tamafio y
profundidad de la excavacién, a las condiciones geoldgicas del sitio y a la secuencia estratigrafica
de cada lugar.

Un abatimiento disefiado, instalado y operado apropiadamente facilitara la construccion:

Bajando el nivel del agua e interceptando la infiltracion, evitando que el agua emerja por las
paredes o por el fondo de la excavacion.

« Incrementando la estabilidad de las paredes excavadas.

« Previniendo la erosion del material en las paredes o en el fondo de la excavacion.
+ Reduciendo las cargas laterales en el tablaestacado o ademe.

» Mejorando las caracteristicas de la excavacion y las tensiones en suelos arcillosos.
* Previniendo la ruptura o empuje del fondo de una excavacion.

Para un disefio adecuado de un sistema de bombeo es siempre recomendable realizar una prueba de
bombeo para la determinacion de:

* Permeabilidad media o transmisibilidad y radio de influencia.

« Gradiente horizontal probable, cuyo efecto puede ser importante en estructuras vecinas o en pozos
de abastecimiento de agua.

* Las eventuales dificultades de instalacion de los pozos, para el disefio y seleccion del
procedimiento constructivo.

* El gasto que se puede extraer de un pozo.

« Cualquier condicién imprevista que pueda afectar el abatimiento.
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2.1. Métodos de bombeo

2.1.2. Zanjas y cunetas

Cuando se tienen pequefias excavaciones y en algunos tipos de suelos (densos, bien graduados o
cementados) es posible, permitir la infiltracién de agua por las paredes y el fondo de la excavacion
y recolectarla en cunetas y zanjas, de las cuales puede ser bombeada posteriormente (Fig 2.1).
Existen serias desventajas cuando el agua infiltrada es recolectada en cunetas abiertas y
posteriormente bombeada sin tener la precaucion de utilizar filtros. En este caso, puede presentarse
el ablandamiento y desprendimiento de las partes bajas de los taludes. Asimismo, en aquellas zonas
donde el suelo contiene lentes de arena fina o limo, el agua puede ocasionar la erosion del subsuelo
y asentamientos de la superficie adyacente del terreno o desprendimiento de los taludes. La
velocidad de la excavacion puede volverse lenta como resultado de tener que esperar a que los
taludes y el suelo se drenen. En aquellas zonas donde se tienen taludes poco inclinados y la
infiltracion no es muy grande, los taludes y el fondo de la excavacion pueden estabilizarse
cubriéndolos con una arena o grava bien graduada.

Nivel inicial

Figura 2.1 Captacion del agua de filtracion en cunetas abiertas y zanjas

2.1.2. Tablaestacado y bombeo abierto

En este método de bombeo, el agua de infiltracion es forzada a entrar por el fondo de la excavacion
en el area encerrada por el tablaestacado (Fig 2.2). De esta forma, el nivel del agua baja mucho mas
rpido adentro que afuera de la excavacion. Si la pérdida de carga es grande, las fuerzas de
infiltracion en el fondo de la excavacion pueden ocasionar que el suelo cambie con rapidez,
perdiendo su resistencia al esfuerzo cortante, y dando lugar a cargas excesivas en el fondo
removido, con la posibilidad de un colapso brusco. Otra desventaja de este método es que el suelo
queda mojado y su manejo se torna dificil.

Si se cubre de manera apropiada el fondo de la excavacion con una capa-filtro de arena y grava
graduadas, se facilita la construccion y el bombeo al exterior del agua de infiltracion.
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Nivel del agua

Figura 2.2 Desagtie por bombeo de una excavacién tablaestacado

2.1.3. Zanjas y pozos profundos

La zanjas tablaestacadas fueron unos de los primeros métodos utilizados para abatir el nivel del
agua. Sin embargo, son ineficientes, costosas de excavar y trabajan satisfactoriamente sélo en
materiales relativamente gruesos. En sustitucion de las zanjas tablaestacadas, es preferible utilizar
pozos profundos, con o sin filtros de grava.

2.1.4. Sistema de pozos-punta

Los pozos-punta son pequefios pozos con pantallas de aproximadamente 5 a 7.5cm de diametro y de
1m de longitud. Son fabricados de laminas de latén o de acero inoxidable, con cada uno de los
extremos cerrados o con su propio sistema de inyeccion de agua a presion (self-jetting) (Fig 2.3).

Un sistema de pozos punta es un conjunto de lineas o circulos de este tipo de pozos, instaladosa 1 a
4m alrededor o a lo largo de una excavacion, y ligados a un colector comdn de 15 a 30cm de
diametro, a su vez conectado a un pozo-punta de bombeo (una bomba de vacio y centrifuga
combinadas). Una instalacion tipica de uno de estos sistemas se muestra en la Figura 2.4.
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Figura 2.3 Pozos punta del tipo self-jetting
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Figura 2.4 Instalacion tipica de un sistema de pozos punta

El uso de pozos-punta constituye uno de los métodos més comunes para abatir el nivel del agua
durante la construccion de una estructura. Los sistemas de pozos punta son adecuados cuando el
sitio donde se va a construir es accesible y el estrato saturado que se pretende drenar no es muy
profundo. Los pozos-punta son practicos y econémicos para desaguar pequefias excavaciones. Por
esto, se utilizan con frecuencia en aquellos suelos donde no es necesario abatir demasiado el nivel
del agua y para trabajos de cortes abiertos en suelos saturados.

Asimismo, los pozos punta pueden usarse para desaguar excavaciones profundas con cortes
abiertos, instalando filas de pozos punta a cada 4.5m de elevacion aproximadamente, como se
ilustra en la Figura 2.5.
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Nivel original

Figura 2.5 Drenaje de un corte abierto profundo por medio de un sistema de pozos punta

El espesor medio de la parte mas externa del talud drenado por este método no es mayor de 4.5 m
aproximadamente. Si la profundidad del corte es mayor de 12 a 15m, la estabilidad del talud debe
analizarse teniendo en cuenta las fuerzas de filtracion debajo de la zona drenada.

2.1.5. Drenaje con pozos profundos

El empleo de pozos profundos es otro método conveniente para abatir el nivel del agua del terreno
en suelos:

« Donde la formacion se vuelve mas permeable con la profundidad, o la excavacion penetra o esta
delimitada por arena o suelos granulares mas gruesos.

« Donde se tiene un espesor suficiente de materiales permeables abajo del nivel al que el agua debe
abatirse, para una adecuada instalacion de pozos y bombas.

En contraste con los pozos-punta, este sistema de abatimiento consiste de pozos profundos y
bombas sumergibles o de turbina que pueden instalarse fuera de la zona de construccion. Sin
embargo, en este tipo de pozos también pueden utilizarse bombas eyectoras.

En el control del flujo de agua para la construccion del sistema colectivo metro, se han utilizado con
éxito estas bombas en pozos poco profundos de 6 a 18 m, controlando extracciones de agua
subterranea de hasta 0.5 L/ min. Para abatir el nivel del agua de una excavacion, los pozos
profundos se pueden utilizar solos, o bien, en combinacion con un sistema de pozos-punta como se
muestra en la Figura 2.6.
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Figura 2.6 Desaglie de una excavacion profunda por medio de pozos profundos y pozos punta

Los pozos profundos que se utilizan para abatir el nivel del agua, generalmente se colocan con un
espaciamiento de 6 a 60 m centro a centro, dependiendo de la profundidad a que se tenga que abatir
el nivel freédtico, de la conductividad hidraulica del estrato saturado y del radio de influencia.
Frecuentemente los pozos profundos tienen un diametro de 15 a 45cm y una longitud de 6 a 17m.

En aquellas zonas donde el area por ser desaguada consiste de limos o arenas limosas delimitados
por un estrato mas permeable, se puede interceptar la infiltracion hacia la excavacion y bajar el
nivel del agua mediante una combinacion de drenes verticales de arena (instalados alrededor de la
parte superior de la excavacion) y de pozos profundos (instalados a la profundidad de la arena). Los
drenes de arena permiten abatir el nivel freatico de la parte superior del suelo; asimismo, el bombeo
en el estrato de arena localizado por debajo del suelo (acuifero semiconfinado o confinado) produce
reduccidn en la presion de poro, provocando el drenaje vertical del acuitardo y el abatimiento del
nivel piezométrico.

2.1.6. Drenaje horizontal

En aquellos suelos en los que no se quiere utilizar cortes abiertos y el empleo de pozos profundos es
inadecuado, el nivel del agua puede abatirse utilizando un sistema de drenaje Ranney. Este sistema
consiste de diversos tubos perforados horizontales, proyectados de uno o mas pozos de concreto
reforzado. Los tubos perforados pueden extenderse 60m o mas en cualquier direccion.
Generalmente, el agua del terreno que fluye dentro del pozo se bombea hacia fuera por medio de
una bomba de turbina. Este sistema no es recomendable para abatir el nivel del agua en suelos
estratificados.

2.1.7. Sistemas de abatimiento por vacio

Aquellos suelos, como los limos finos (D1c<0.05 mm) con un bajo coeficiente de permeabilidad
(10™<k<10" cm /s) no pueden ser drenados exitosamente por métodos de gravedad, debido a que
las fuerzas de capilaridad ocasionan que el agua quede atrapada en los poros del suelo. En estos
casos, el suelo puede ser estabilizado mediante un pozo de vacio o un sistema de pozos-punta.

El sistema de abatimiento por vacio consiste de pozos 0 pozos-punta y un tubo mas elevado rodeado
con un filtro de arena (Figura 2.7). La parte superior de estos pozos se sella con bentonita o material
impermeable. Si se mantiene un vacio en el pozo y en el filtro de arena, el gradiente hidraulico
produce un flujo hacia el pozo 0 pozo punta (especialmente en suelos estratificados); asimismo, el
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suelo en la vecindad de los pozos se estabiliza debido a la presion atmosférica, la cual tiende a
prevenir la filtracion en toda la excavacion e incrementa la presién efectiva en los granos del suelo,
asi como, la resistencia al corte. Para abatir el nivel del agua en este tipo de suelos, es generalmente
adecuado instalar los pozos o pozos-punta lo méas cercano posible.

Cabezal~  Presién atmosférica

R -

- -

Arena limosa ~~J|M. -~ *
- Nivel del agua

Wellpoint —] en el filtro

Figura 2.7 Sistema de drenaje por vacio

2.1.8. Drenaje por electro-6smosis

La mayoria de los suelos que requieren de un abatimiento de agua, pueden ser abatidos por alguno
de los métodos descritos anteriormente, sin embargo, existen algunos limos, limos arcillosos y
arenas limo-arcillosas finas que no pueden ser drenados de manera exitosa por alguno de los
métodos anteriores; no obstante, si pueden ser drenados por pozos 0 pozos punta en combinacion
con un flujo electrosmético.

Este método de drenaje es conocido como electro-osmotico o método de drenaje eléctrico. La
aplicacion del electro-6smosis para el abatimiento del nivel fredtico en suelos fue estudiada por el
Dr. Leo Casagrande. Si dos electrodos se colocan en suelos saturados y se hace pasar entre ellos una
corriente eléctrica, el agua contenida en el suelo se desplaza del electrodo positivo (anodo) al
electrodo negativo (catodo). Haciendo un pozo en el catodo, el agua puede extraerse por bombeo.
De esta manera, el agua del suelo fluye hacia los pozos (la cual, de otra forma saldria por los taludes
excavados y reduciria la estabilidad de la masa de suelo), con esto, se incrementa la resistencia al
corte del suelo y la estabilidad de los taludes. De acuerdo con Casagrande, el coeficiente de
permeabilidad
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electrosmotico ke, o la razon por flujo electro-osmdtico, es aproximadamente igual para las arcillas,
los limos y las arenas. Casagrande determind que para fines précticos se puede considerar que la
mayoria de los suelos tiene un ke = 0.5x10™ cm/s para un gradiente de 1 volt/cm, por lo que el gasto
extraido por electro6smosis puede ser evaluado con la siguiente expresion:

0 zrnk HE 21
= — e.c 4.
€ L
Ln ( 1/7”w)
donde:
Qe Gasto extraido por electro6smosis.
Ke Coeficiente de permeabilidad electrosmotico.
H Profundidad de los pozos con respecto al nivel freatico.
L1 Separacion entre dos pozos contiguos
E Diferencia de potencial
rw Radio del pozo.

Un aspecto importante que se ha observado, es que en suelos muy compresibles, el drenaje por
electro6smosis no tiene la misma eficiencia que en otros suelos debido a la aparicién de grietas
alrededor de los electrodos.

2.1.9. Métodos miscelaneos para el abatimiento de agua

En algunos suelos gruesos, como las gravas, se ha preferido utilizar inyecciones de ciertas mezclas
de materiales para controlar el agua en una excavacion. Algunas de estas mezclas son:

» Mezcla de bentonita y cemento Pértland.

* Gel de silice.

» AM-9 o similares (productos comerciales que tienen una viscosidad similar a la del agua, que les
permite penetrar exitosamente en suelos arenosos finos).

Para que las mezclas funcionen correctamente, los vacios del suelo deben ser lo suficientemente
grandes para que la mezcla sea introducida con facilidad y se obtenga un muro mas 0 menos
continuo.

Otro método que puede ser empleado para controlar el agua subterranea es el congelamiento de una
zona del suelo alrededor del &rea a ser excavada. Sin embargo, este es un procedimiento costoso y
que requiere una instalacion y disefio experto. En arcillas blandas como las del valle de México, la
congelacién puede afectar la estructura del suelo y reducir su resistencia.

2.2. Tipos de bombas utilizadas

En general, las bombas que se utilizan para realizar el abatimiento se deben seleccionar con una
capacidad mayor que para condiciones de operacion normal. La capacidad extra es necesaria para
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manejar el incremento de caudal que se tiene al inicio del abatimiento, asi como, para manejar el
agua de lluvia que llega a la excavacién adicionalmente. Se han desarrollado diversos tipos de
bombas, que pueden ser usadas especificamente en el abatimiento del nivel fredtico en
excavaciones. Algunas de ellas se describen brevemente a continuacion.

2.2.1. Bombas sumergibles

Estas bombas se utilizan en procedimientos de bombeo de achique cuando existen pequefias
infiltraciones o agua de lluvia en la excavacion y el sistema de bombeo para abatir el nivel freatico
no las puede expulsar. Tales bombas (tipo becerro) son de baja eficiencia (usualmente 50 a 60 %);
las unidades son robustas y por lo tanto, requieren pozos de gran diametro. Existen en el mercado
unidades con potencia mayor que 100 HP para corriente directa o trifasica. El motor sumergible se
sella y usualmente funciona dentro de aceite. Estan disefiadas para manejar pequefias cantidades de
solidos en suspension, pero si el agua contiene cantidades significativas de arena angulosa, se
produce abrasion rapida de los impulsores y difusores, ocasionando pérdida de su capacidad.

2.2.2. Bombas de pozos-punta

Las bombas de pozos-punta (well-point) constan de una unidad centrifuga para bombear el agua, de
una unidad de vacio para impulsar el aire y de una camara de aire flotante para separar el aire del
agua. Su potencia disponible comercial varia entre 20 a 250 HP. Debido a que este tipo de bombas
opera continuamente con vacios importantes, es susceptible de dafiarse por efecto del fenémeno de
cavitacion.

2.2.3. Bombas tipo eyector

Los eyectores son bombas fluido-dindmicas que utilizan la energia de un fluido (primario) para
mantener un caudal de otro fluido (secundario) mediante un salto de presion. Algunas de sus
caracteristicas son que carecen de partes moviles, no precisan mantenimiento, trabajan con todo tipo
de fluidos, son confiables en su funcionamiento y pueden instalarse en cualquier posicion.

Los sistemas eyectores son particularmente efectivos en suelos finos donde se requiere un bombeo
de pequefios volimenes de agua y para los cuales la baja eficiencia de los eyectores no es una
desventaja.

2.3. Métodos para el abatimiento de agua en suelos por medio de pozos de bombeo

2.3.1. Introduccién

Para el buen disefio de las redes de bombeo y condiciones de flujo subterraneo, es necesario
conocer algunas propiedades hidroldgicas del medio, las cuales se determinan mediante pruebas de
bombeo, de permeabilidad, y pruebas geofisicas para conocer indirectamente la estratigrafia del
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suelo; ademés esta informacion se complementa con el muestreo directo, muestras de canal,
muestras de penetrémetro o shelby, etc.

La aplicacion que tiene la estimacién de las condiciones de filtracion logradas mediante pozos de
bombeo es mdltiple, en particular cuando se trata de abatir el nivel freatico por medio de ellos
(SMMS, 1989), por ejemplo para realizar una excavacion en seco o para determinar los coeficientes
de permeabilidad in situ. A continuacién se presentan en forma breve los distintos métodos que
existen para evaluar las condiciones de flujo inducidas mediante pozos, primero para pozos
individuales y posteriormente para sistemas de varios pozos.

2.3.2 Determinacion del gasto en un pozo de bombeo

Consideremos el pozo de la figura 2.8 (Zeevaert, 1973). El gasto de bombeo q vale

q= 2T[ry ko dy/dr + 2T[rd1k1 dy/dr + 2T[rd2k2 dy/dr + e

Integrando

QI dy/dr = 21Tk0fydy + 21Trd1k1jydy + 2nrd, k, f dy + - +c e.c 2.2

Tenemos las siguientes condiciones de frontera (figura 2.8): para r = Ro, y = do. Reemplazando en
la ecuacion 2.2

C = q InRy — tkody? — 27rd, Z k;d;
Es decir
q In(Ry/7) = ko (dy? — y2) + 21(dg — 1) Z k;d; e.c23
El gasto de bombeo en un pozo de radio ro lo obtenemos haciendo r = ro en la ecuacion 4

ko (do® — yo?) + 2n(dy — 1) ¥ kyd;
1= In(Ry/T)

Distinguimos dos casos de interés en sistemas de bombeo:

e.c2.4

ki =k, = .....=20 flujo no confinado
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La ecuacion 2.4 queda

_ mko(do” — ¥0?)
= e.c2.5
In(Ry/7)

La forma del cono de abatimiento se obtiene despejando y de la ecuacion 2.3

In(Ry/7)

— 2 _ 0

y = Jdo g e.c2.6
b)ky=0 flujo confinado

La ecuacion 2.4 queda

_ 2m(do” — %o*) X kidy o2
In(Ro/70) o

La forma del cono de abatimiento se obtiene despejando y de la ecuacion 2.3

_ In(Ro/m) e.c28
0 ZT[Zkidi . '

- Free surface of water
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Figura 2.8 Pozo de bombeo (Zeevaert, 1973)
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Si existen varios pozos de bombeo, se puede demostrar que la ordenada del cono de abatimiento
vale (Mansur y Kaufman, 1962)

n .
YER TN kd, eos
j=1 "%

Donde np = ndmero de pozos de bombeo y ne = nimero de estratos

El radio de influencia Ro de un pozo de bombeo se puede estimar aproximadamente con la formula
de Sichardt (Zeevaert, 1973)

Ry = CssoVk e.c2.10

R, Radio de influencia del pozo, en centimetros

Nivel dindmico dentro del pozo(distancia vertical entre el nivel piezométrico a una
distancia RO y el nivel del agua dentro del pozo, figura 2.8), en centimetros

k Coeficiente de permeabilidad, en cm/s

Es un coeficiente en (s/cm)*1/2, que vale 300 para pozos y 200 para zanjas o lineas de
pozos

Las ecuaciones 2.4 a 2.9 son validas para estratos permeables donde el pozo abarca el espesor
completo del estrato. Para casos donde la perforacion penetra sélo parte del espesor del estrato, el
lector puede consultar el articulo de Mansur y Kaufman (1962).
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CAPITULO Il SISTEMAS DE CONTENCION
EN EXCAVACIONES

La cimentacion de la mayor parte de las estructuras se desplanta a una profundidad importante
debajo de la superficie del terreno y es comuln que se requiera la excavacion del suelo o roca hasta
el nivel de desplante. En suelos permeables ubicados abajo del nivel freatico, es necesario desaguar
el lugar para proceder a la construccién. Las excavaciones profundas en suelos blandos presentan
por otra parte un dificil reto para los ingenieros (Auvinet y Romo, 1998).

Se han desarrollado una gran variedad de técnicas de construccion y de sistemas de soporte para las
excavaciones.

3.1. Tipos de excavaciones

3.1.1 Excavaciones a cielo abierto

Las excavaciones poco profundas pueden hacerse sin sostener el material circunvecino y dejando
simplemente taludes adecuados, siempre que exista el espacio suficiente para ello. La inclinacion de
los taludes es funcién del tipo de suelo o roca, de la homogeneidad de las capas y su competencia,
del flujo de agua, de las vibraciones, de las condiciones climéticas, de la profundidad de la
excavacion y del tiempo que esta vaya a permanecer abierta. El talud maximo que un suelo puede
presentar depende de la resistencia al esfuerzo cortante del mismo. Si existe arcilla blanda abajo del
nivel de la base de la excavacion, es necesario tomar las precauciones necesarias para evitar la
expansion del fondo. Las arcillas duras desarrollan cominmente grietas cerca de la superficie del
terreno, las cuales, si se llenan de agua, pueden ocasionar fallas en los taludes, debido a que la
presion hidrostéatica reduce el factor de seguridad de los mismos.

3.1.2. Excavaciones entibadas o ademadas

Es comln que las edificaciones por construir se extiendan hasta los linderos de la propiedad o sean
adyacentes a predios en los que ya existen estructuras. Bajo estas circunstancias, las paredes de las
excavaciones deben hacerse verticales y usualmente requieren algun tipo de sistema de soporte.
Para estos fines, se han desarrollado diversos tipos de ademes, tales como los muros tipo Berlin,
muros colados in situ (muros Milan), pilotes secantes, muros prefabricados, tablaestacas, ataguias,
pantallas plasticas, etc., los cuales se combinan con algun sistema de apuntalamiento o anclaje.
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3.2. Principales tipos de elementos de soporte

3.2.1. Tablaestacas

Los muros tablaestacados estan formados por una linea de elementos planos hincados en el suelo e
interconectados. Son estructuras flexibles, cuya estabilidad se deriva del anclaje que se desarrolla en
la parte empotrada del elemento, o0 se logra con un sistema de tirantes y blogues de anclaje, o bien,
por el soporte proporcionado por un sistema de puntales.

En el pasado, los muros tablaestacados se construian de madera; sin embargo, en la actualidad, se
utilizan principalmente tablaestacas de concreto reforzado o metalicas.

Estas Gltimas presentan una alta relacion entre resistencia y peso. Los tipos de tablaestacas
metalicas cominmente empleados, son lo que se muestran en la Figura 3.1. Las tablaestacas en
forma de Z son las que tienen mayor resistencia. Por consiguiente, en excavaciones poco profundas,
se utilizan cominmente las tablaestacas de los tipos (a) y (b), y para excavaciones mas profundas o
para aquellas en las que se espera tener presiones muy grandes, se emplean tablaestacas del tipo (c).

¥ ©

(a) (b) (c)

Figura 3.1 Tipos de tablaestacas metalicas cominmente empleadas

Cuando se encuentran dificultades para instalar las tablaestacas, puede requerirse una perforacion
previa a su colocacidn. El flujo de agua y/o la intrusion de suelo blando a través de juntas entre los
elementos adyacentes puede ser un problema (Auvinet y Romo, 1998).

En la Figura 3.2 se muestra un sistema comun de colocacidon de entibamiento. Se hinca el
tablaestacado previamente a la excavacion; al avanzar la excavacién se colocan contra el
tablaestacado elementos horizontales denominados largueros, y apoyados contra ellos (en sentido
transversal) otros elementos denominados puntales. Estos puntales pueden colocarse
horizontalmente de lado a lado de la excavacion, o bien, pueden ser inclinados y apoyarse en el
fondo (Figura 3.3); sin embargo, para el empleo de éstos ultimos, se requiere que el suelo en la base
de la excavacion sea lo suficientemente firme para que proporcione un soporte adecuado a los
miembros inclinados. Los puntales pueden ser de madera o metalicos. Se han empleado también,
para el soporte de los muros tablaestacados, sistemas de anclaje que quedan sujetos en el terreno
detras de la entibacion. Una de las ventajas de utilizar anclajes, es que mantienen la excavacion
libre de obstaculos, lo que facilita la construccion.
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Figura 3.3 Excavacion con puntales inclinados
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3.2.1.1 Forma de trabajo

Los mecanismos de resistencia de una tablestaca son funcién directa de la resistencia pasiva que se
desarrolla debajo de la linea de dragado de la excavacion, la cual conforme incremente su
profundidad tenderé a desarrollar un nivel de deformaciones mayor. Es por ello que al definir un
rango de deformaciones admisibles, se determina la forma de trabajo de una tablestaca,
clasificandose en:

a) Voladizo: Recomendadas para una altura de 6 m o menos.
b) Ancladas: Recomendadas para alturas mayores de 6 m.

Las tablestacas en voladizo actian como una viga ancha arriba de la linea de dragado sujeta a una
distribucion de presion activa, que se desarrolla por el giro de la tablestaca.

Debajo de la linea de dragado, el efecto del giro de la tablestaca define la condicion de empuje,
compuesta por componentes activa y pasiva variando segln la profundidad.

La Fig. 3.4 muestra la variacion de la distribucion de presiones de dos tablestacas empotradas en un
estrato arenoso, en presencia de nivel freatico y en ausencia del mismo.

Linga 28 Dragado

Figura 3.4 Distribucidn de presiones de una tablestaca empotrada en material arenoso

En el caso de la Fig. 3.5 nos muestra la variacion de las distribuciones de presiones en una
tablestaca empotradas en un estrato arcilloso.

NAF
LA

Linga d& Dragado Linéa g& Dragado

Figura 3.5 Distribucién de presiones de una tablestaca empotrada en material arcilloso
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Por su parte las tablestacas ancladas, tienen su origen en la necesidad de contener excavaciones de
gran profundidad, y ante el grado de deformaciones a las que tienden estar sometidas, se
complementa su estabilidad global con el aporte en resistencia por medio de anclas, las cuales
reducen la profundidad de penetracién requerida por las tablestacas y su &rea de la seccion
transversal,

Los tipos comunes de anclas que se usan generalmente son:

1. Placas y muertos de anclaje.

2. Anclajes Directos.

3. Pilotes verticales de anclaje.

4. Vigas de anclaje soportadas por pilotes inclinados.

Pl i

A

7 wipertices do lake
Uty

(e}

Figura 3.6 Sistemas de anclaje para soporte de tablestacas

3.2.2. Ataguias

Las ataguias son muros provisionales que se emplean para proteger una excavacion en zonas
inundadas o cauces. Una de sus mas importantes funciones es permitir que la obra se lleve a cabo en
un lugar seco.

Existen distintos tipos de ataguias:

a) Entramados de madera

b) Ataguias de doble pared
c) Ataguias celulares

d) Ataguias de pared sencilla
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a) Entramados de madera

Son sistemas de ataguias relativamente econdmicos. Construidos en tierra, pueden llevarse flotando
hasta el sitio deseado y luego hundirse mediante lastres de piedra.

El lado del agua puede cubrirse con tablones para hacerlo impermeable (Figura3.7).

Para lograr una mayor impermeabilidad, pueden utilizarse dos filas de entramados para apoyar dos
caras de recubrimiento de madera dentro de los cuales se apisona arcilla para formar un muro de
lodo. El disefio de los entramados de madera debe garantizar una amplia seguridad contra volteo y
deslizamiento.

Elevacién

Figura 3.7 Entramado de madera con lastre de piedra

b) Ataguias de doble pared

Para encerrar grandes areas, pueden erigirse en el agua ataguias de doble pared.

Constan de dos filas de tablaestacas atirantadas entre si. El espacio interior se llena con arena
(Figura 3.8). Estas ataguias son generalmente mas impermeables que las de una sola pared y pueden
utilizarse a mayores profundidades. Para una mayor estabilidad, puede colocarse un espaldén contra
la cara exterior de la ataguia.

Ademés, se le debe dar proteccion contra la erosion. Si la ataguia descansa sobre roca, puede
colocarse también un espaldén del lado interior, si es necesario para evitar el deslizamiento, el
volteo o esfuerzos cortantes excesivos. Sobre arena, se debe colocar un espaldén amplio, para que el
agua siga lineas de corriente largas antes de entrar a la ataguia. O bien, en lugar de utilizar un
espaldon mas amplio, pueden espaciarse mas las paredes de la ataguia. Aunque esto es mas costoso,
tiene la ventaja de que la parte superior del relleno puede utilizarse para la instalacion de la
edificacion y el equipo de construccion.
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Revestimiento de
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Espaldén de arena
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Figura 3.8 Ataguia de doble pared
c) Ataguias celulares

Se utilizan en la construccion de presas, esclusas, muelles y pilas de puentes. Son adecuadas para
encerrar grandes areas en aguas profundas. El ancho medio de una ataguia celular sobre roca debe
ser de 0.7 a 0.85 veces la altura del agua exterior (Figura 3.9d). Al igual que las ataguias de doble
pared, cuando estan construidas sobre arena, las ataguias celulares deben tener un amplio espaldon
en el interior.

Las celdas se forman con tablaestacas de acero unidas. Un tipo de celda consta de arcos circulares
conectados por diafragmas rectos (Figura3.9a). Otro tipo consta de celdas circulares conectadas por
arcos circulares (Figura 3.9b). Otro tipo es el de trébol, que consta de grandes celdas circulares
subdivididas por diafragmas rectos (Figura 3.9¢). Estas celdas se rellenan con arena. La resistencia
al corte interno de la arena contribuye sustancialmente a la resistencia de la ataguia. Por esta razén,
no es conveniente rellenar una ataguia con arcilla o limo.

11T OO0 HE

(a) Celdas tipo diafragma (b) Celdas circulares (c) Celdas tipo trébol
en planta en planta en planta

Relleno de arena

Espaldén de

arena
Revestimiento de piedra
triturada para evitar erosion

Zanjaa
sumideros

Tablaestacas

0.70H a 0.85H
(d) Seccion vertical

Figura 3.9 Ataguia celular de tablaestacas
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d) Ataguias de pared sencilla

Forman un encerramiento con una sola fila de tablaestacas. Si no hay problemas de agua, se
construyen con pilotes en hilera (cantiliver verticales) con tablones horizontales de madera. Cuando
se tiene presencia de agua, la ataguia puede construirse con tablaestacas. Aun cuando requieren
menos material por unidad que las ataguias celulares o de doble pared, las de pared sencilla
generalmente requieren arriostramiento en el interior.

3.2.3. Muros colados in situ y muros prefabricados

Los muros-diafragma colados en el lugar (o muros “Milan”) son paredes de concreto colado en
trincheras estabilizadas con lodo. Los muros diafragma fueron introducidos en la ciudad de México
para la construccién de las primeras lineas del sistema del metro en 1967 y han recibido una gran
aceptacion desde entonces (Auvinet y Romo, 1998).

Los muros prefabricados colocados en trincheras estabilizadas con lodo, son una alternativa de los
muros diafragma, que esta volviéndose muy popular. Los elementos de los muros prefabricados se
colocan en una trinchera estabilizada con una lechada de bentonita-cemento. Las principales
ventajas de esta técnica son la calidad de la superficie de la pared y su menor espesor final
comparado con los muros diafragma. Su principal limitacion es el peso de los elementos
prefabricados.

Los muros Milan y prefabricados son particularmente Gtiles en obras que se realizan en espacios
limitados en zonas urbanas, en donde no se permiten los altos niveles de ruido y vibraciones
ocasionadas por el hincado de tablestacas o pilotes; en excavaciones en las que se requiere el
abatimiento del nivel freético limitado y controlado para no inducir efectos negativos por bombeo y
en consecuencia, fenémenos de pérdida de presion de poro y hundimientos diferenciales con dafios
de las estructuras aledafias a la excavacion. Asimismo, son muy Utiles en excavaciones que
presentan paredes verticales.

Los principales usos de estos muros son los siguientes:

« Como estructura de retencion en excavaciones

« Como elementos de lastre para contrarrestar la subpresion a la que pueden estar sometidos los
cajones de cimentacion.

« Como elementos de capacidad de carga en cimentaciones profundas.

« Como pantallas plasticas impermeables.

« Como estructuras aislantes de ruido y vibracion.

« Se le utiliza en la construccion de pasos a desnivel, lumbreras, estacionamientos y bodegas
subterraneas.

La construccion de edificaciones con varios niveles de sotanos, en zonas urbanas, implica la
ejecucion de excavaciones cada vez mas dificiles. ElI valor que poseen los terrenos justifica el
empleo de procesos especiales que garanticen la seguridad de las excavaciones. Dentro de estos
procesos, el muro colado in situ ocupa una posicion primordial y el muro prefabricado es una
alternativa.
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3.3. Técnicas de excavacion, apuntalamiento y anclaje

3.3.1. Método del nucleo central

Esta técnica consiste en recurrir a elementos de soporte verticales tales como tablaestacas de acero o
de concreto a lo largo del limite exterior del area de construccion, y excavar solo la parte central de
la misma, dejando una berma perimetral. Se construye entonces la parte central de la subestructura
y se colocan los puntales progresivamente entre la parte construida y las tablaestacas, lo que permite
remover tramos de la berma. Se construye entonces el resto de la subestructura. En suelos blandos,
esta técnica se limita generalmente a excavaciones anchas de no mas de 6 m de profundidad, debido
a los problemas de estabilidad de la berma. También puede usarse con muros Berlin y muros
diafragma.

3.3.2. Apuntalamiento pared a pared

El apuntalamiento pared a pared se usa cuando el espacio horizontal existente no es suficiente para
usar el método del nucleo central y para excavaciones muy profundas. Para apuntalar la estructura,
generalmente se utilizan puntales tubulares.

En algunos casos, se han usado muros transversales colados en el lugar como estructura de soporte.
Estos muros son parcial o totalmente demolidos durante la excavacion y la construccion de la
subestructura (Ponce, 1985).

3.3.3. Uso de la subestructura como sistema de soporte

En un ndmero limitado de casos, la propia subestructura se ha usado como sistema de soporte. Esto
requiere construir muros tablaestacados o colados en trincheras, antes de que la excavacion se inicie
y realizar la excavacion en forma subterrdnea mientras la subestructura esta construyéndose de la
superficie del suelo hacia abajo.

3.3.4. Otras técnicas

Existen otras técnicas, tales como subestructuras pre-coladas hincadas por induccion de falla del
suelo en la base del muro perimetral. Esta técnica, conocida como del pozo indio, ha sido s6lo
parcialmente exitosa en la ciudad de México debido a la alta sensibilidad de la arcilla (Marsal,
1959), pero puede ser (til en otras condiciones.
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CAPITULO IV TIPO DE FALLAS EN
EXCAVACIONES PROFUNDAS

Definir el criterio de analisis de la estabilidad de la excavacion en las zonas del lago y de transicion
para los siguientes mecanismos de falla: a) falla general por el fondo, y b) falla de fondo por
subpresion, c) falla por pateo

4.1 Tipos de falla en arena (Cortes Apuntalados)

4.1.1 Excavaciones arriba del nivel de aguas freaticas

Cuando la arena se encuentra arriba del nivel del agua fredtica, las fallas han ocurrido casi
exclusivamente por flexion transversal de los puntales, en forma sucesiva y progresiva. Con
frecuencia precede a la flexion transversal la torcedura local de los largueros si se han reforzado de
manera inadecuada para aguantar las cargas concentradas de los puntales.

Las fallas por flexién de las tablaestacas o de los pilotes verticales, son raras. Ademas, cuando la
arena esta arriba del nivel de aguas freaticas no existe peligro de que exista un asentamiento general
del fondo de la excavacion. En unos cuantos casos, las tablaestacas o los pilotes verticales pueden
asentarse excesivamente en arena suelta, como resultado de la pérdida de terreno durante la
excavacion, cuando el sistema de apuntalamiento se haya deformado lo suficiente, para producir
torsiones locales de las conexiones seguidas por la falla de los puntales y el colapso general.

Con excepcién del altimo tipo de falla, que puede evitarse hincando las tablaestacas o los pilotes
verticales a suficiente profundidad para desarrollar la resistencia vertical adecuada, las fallas en los
sistemas de apuntalamiento de los cortes en arena sobre el nivel freatico pueden evitarse
proyectando correctamente los diferente miembros para las presiones de tierra a las que gquedaran
expuestos.

4.1.2 Excavaciones abajo del nivel de aguas freaticas

Si las excavaciones para un sotano o para el desplante de una cimentacion deben prolongarse abajo
del nivel de aguas freaticas en arena, dicho nivel debe abatirse, lo que puede hacerse bombeando el
agua de la misma excavacion, o drenando previamente el lugar. Ya que de lo contrario, las fuerzas
de filtracion dentro del corte en el fondo se dirigen hacia arriba y pueden producir inestabilidad en
el suelo que se supone proporcionara apoyo lateral a la porcion embebida de las tablaestacas.

La arena puede inclusive convertirse en movediza. Bajo estas circunstancias, pueden ocurrir
grandes movimientos hacia adentro de las porciones inferiores de las tablaestacas y puede sufrir un
colapso general el sistema de apuntalamiento.

Por lo tanto, en las obras grandes, usualmente se drena la arena antes de hacer la excavacion, con
pozos punta, ya sea en un nivel o en varios o con bombas de pozo profundo.
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4.2 Estabilidad de las paredes de la excavacion

Cuando no existen colindancias, la excavacion se puede realizar usando taludes en la periferia de la
misma. La revision de la seguridad se lleva a cabo empleando las técnicas de estabilidad de taludes
usuales en mecanica de suelos. Cuando existen colindancias se requiere usar alrededor del
perimetro del predio un ademe formado por un muro Milén, tablaestaca o por una ataguia,
troqueladas o ancladas a diferentes niveles del corte. Como el muro se apuntala inicialmente en su
parte superior, el desplazamiento en esta zona es pequefio, y ocurren desplazamientos mayores en la
parte inferior de la ataguia. La distribucion de la presion es como se muestra en la figura 4.1.
Observamos que esta distribucién ya no sigue la ley de aumento lineal de presion con la
profundidad.

Equilibrio pl@stico

Distribucién parabdlica
de presiones horizontales

(b)
s
Empuje

Posicién del empuje para
una distribucién triangular

Figura 4.1 Distribucion de presion sobre un ademe troquelado (Terzaghi y Peck, 1967)

4.2.1 Criterio de Peck (1969)

El empuje del suelo sobre el ademe de las paredes de una excavacion, en un suelo arcilloso,
depende del coeficiente de estabilidad Ny, definido como (Peck, 1969)

_YH+q
==

b e.c4.1

c, = resistencia al corte del suelo localizado por debajo del fondo de la excavacion

Sin tomar en cuenta la resistencia del suelo ubicado entre la superficie del terreno y el fondo de la
excavacion, se demuestra teéricamente que, para un problema bidimensional, el suelo empieza a
plastificarse cerca del fondo cuando N, = 3.14, y que la falla ocurre cuando N, = 5.14. Para un
problema tridimensional, el valor de Ny que corresponde a la falla varia entre 6.2 y 9.1, de acuerdo
con las dimensiones de la excavacion (Alberro, 1970). Por lo anterior, para magnitudes de Nb
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menores o iguales que 4.0, el suelo se puede tratar como un material eléstico, calculando la presion
horizontal sobre el ademe con el método del coeficiente de empuje en reposo K, (figura 4.2)

Fu= Ko B 41U

prenén horiz ontal
o zctiva

presica hidrinlica presidn horiz catal

total

P = I:n'em'.nfm. wertical of chiva

Figura 4.2 Presiones horizontales sobre el ademe de la excavacion Nb<4

Para valores de N, mayores que 4.0 se forma cerca del fondo de la excavacion una zona plastica,
cuyas dimensiones aumentan al incrementarse Ny, hasta alcanzar la falla de fondo. Se requiere en
este caso basarse en una teoria de falla para calcular las presiones laterales. Con la teoria de
Rankine, sin considerar la sobrecarga g, la presion horizontal activa a profundidad H esta dada por

Poo =YH — 2¢y

Y el empuje total horizontal

e.c4.2

e.c4.3

e.c4.4
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con K,=1—— e.c4.5

La ecuacion 17 se puede poner

4c,
Ka:1_my_H e.c4.6

Donde la magnitud de m depende de la clase de suelo.

Peck (1969) ha proporcionado valores para el célculo del empuje de tierras sobre excavaciones
ademadas, basados en observaciones reales. En la figura 4.3 se muestra el diagrama recomendado
para suelos arcillosos; para la arcilla de la ciudad de México se recomienda una magnitud de m del
orden de 0.4.

La presidn horizontal debida a la sobrecarga se calcula

q
Paq :N_¢

Ny = tan® (45" + g)

Presion horizontal
KPa

0.25H

O.75H

lesle KoyH

I
lq/Nq> I

Figura 4.3 Criterio de Peck (1969)
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Para otras clases de suelo, como arenas o arcillas firmes fisuradas, Terzaghi y Peck (1967)
proponen los diagramas de presion mostrados en la figura 4.4.

i T i T
025H 025H
+* L X
H Ta 05H [« T,
a, <
075H
025H 7
Y v i
a) b) c)

Figura 4.4 Diagrama de presion aparente sobre ademes de excavaciones; a) cortes en arena; b) cortes en
arcilla suave a media; c) cortes en arcillas firmes, (Terzaghi y Peck, 1967)

4.2.2 Criterio de Zeevaert (1973)
El método de Zeevaert (1973) consiste en el diagrama de presion indicado en la figura 4.5, donde

Presion horizontal

. pd ﬂ

I
N 0.25H
\l .
:\
Ademe ~ : \\ P pao’
N H
B — | | \ ~—10.75H
\:N \\ — Envolvente
de presion
I
a/N¢ '

Figura 4.5 Presidn horizontal efectiva sobre el ademe de una excavacion, criterio de Zeevaert (1973)
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P, 2

P, =—- e.c4.7
ao N¢ ,_Nd)
Ny = 2 45° ¢ 4.8
¢ = tan +E e.c4.
H H
E' 112<P”’° 2c )(A) 112(1)' )(Az) = 1.1E 4.9
« =1 -— z) = 1. ) (Az) =1.1E, * e.c4.
7 \No Ny 0

H

Ey x= Z(P’ao) (Az)

0

pvo’ es la presion efectiva inicial en el subsuelo (sin considerar ni la excavacion, ni la sobrecarga q)
De acuerdo con la figura 4.5

. H+0.75H
4= ——5— Py =0875H(Py)

Por lo tanto

p, = 11454 4.10
da— 1. H e.c 4.

A las presiones anteriores se deben sumar los empujes hidraulicos debidos al agua del subsuelo.
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4.2.3 Criterio de Tamez (2001)

Tamez (2001) propone el diagrama de presién horizontal mostrado en la figura 4.6, en el cual

P ho _ 2¢ 4.11
= e.Cc 4.
ao N¢ /_N¢
< (P, 2
c
Ey, = 1.12(2——> (Az) e.c4.12
= \No Ny

E, = 1.28E,, e.c4.13

H,, + 0.7H,,
ar — > Prm
2E E 1.28E
Epp=—i=—00—= s e.c4.14
1.7H,, 0.85H,, 0.85H,,
a/N$
\
N\ 0.3 Hm
\lk )
\
| S A
| \\
Ademe ao
~ — P
| \\K/
I \\ Hm
| . [F—10.7 Hm
: N\ - Envolv[apte
| \ de presion
| \\
| \
prm

Figura 4.6 Criterio de Tamez (2001)
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4.3 Falla de fondo

La estimacidn de la probable falla de fondo de una excavacion (figura 4.7) se puede llevar a cabo
con el nimero de estabilidad bajo el fondo del corte, definido como

_YH+q

Cub

b e.c4.15

Donde ¢, es la resistencia al corte no drenada bajo la base de la excavacion (Peck, 1969).

Para un corte de longitud infinita, la teoria de la plasticidad indica que se forma una zona plastica
cerca de las esquinas inferiores cuando N, alcanza el valor de 3.14. La zona pléastica se expande al
aumentar N, hasta que N, iguala el valor critico Ny, = 5.14. Por lo tanto, se puede prever que para
valores de Ny menores que 3.14, los levantamientos del fondo del corte seran basicamente del tipo
elastico y de relativamente pequefia magnitud. Conforme aumenta la profundidad de excavacion se
incrementa Ny y la expansién del fondo aumenta notablemente, hasta que se presenta la falla cuando
Nb = Nbc =5.14.

| B |
| 1

H\LHHqH»LHHJfHH

I cul
H+qg

ALY e

Hp

cub

Figura 4.7 Falla de fondo por resistencia al corte

Si la forma de la excavacion es rectangular, N, es mayor que 5.14, variando usualmente entre 6.5y
7.5. También la zona plastica se inicia para magnitudes de N, algo mayores que 3.14 (Peck, 1969).
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Por otra parte, Alberro (1987) utiliza la teoria de las lineas de deslizamiento para el estudio de la
estabilidad del fondo de un corte. Define el factor de seguridad de la siguiente forma

Cu
YH+q

F.S=N, e.c4.16

(YH+q) es la presion vertical total al nivel del fondo de la excavacion. N, es el coeficiente de
estabilidad, el cual es funcion de la precarga sobre el ademe de la excavacion, como se muestra en
la figura 4.8. Es evidente la influencia de la precarga en la estabilidad del fondo de la excavacion:
en efecto, si el sistema de ademado y apuntalamiento no es correcto (pateo del muro, precarga
insuficiente en la parte superior del corte, etcétera), no es extrafio que en esas condiciones en el
valle de México gran numero de fallas de fondo haya ocurrido en excavaciones con ademes
deficientemente precargados, o protegidas por tablaestacas metalicas relativamente flexibles.
Resulta ademas fundamental asegurarse que, aln en condiciones desfavorables de temperatura
ambiental (temperaturas bajas durante la noche), las cargas que trasmiten los puntales al ademe sean
suficientes para mantener un factor de seguridad superior a uno y prevenir con ello la falla de fondo
por esta causa (Alberro, 1987).

Nc

Ademe sin Ademe Ademe Condiciones
precarga parcialmente  totalmente contructivas
precargado precargado

Figura 4.8 Coeficiente de estabilidad. Falla de fondo de una excavacién (Alberro, 1987)

Por su parte, Tamez (2001) propone la siguiente expresion para la valuacién del factor de seguridad
contra falla de fondo

_ 5.14c, (1+0.2 (1 +022)

F.S = e.c4.17
YH +q
donde
B Ancho de la excavacion,
H Altura de la excavacion
L Longitud de la excavacion
cy Resistencia al corte no drenada
yH +q Presion vertical total
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Para tomar en cuenta la influencia de la pata del muro en la estabilidad del fondo del corte (figura
4.9; Tamez, 2001), sea M, el momento resistente del muro Milan y supongamos una reaccién
uniforme peny entre muro y suelo; tomando momentos con respecto a un eje que pase por el tercer
nivel de troqueles (punto A), obtenemos

>

m

2

P, = e.c4.18

Por otra parte, el momento resistente de un ademe de concreto reforzado de ancho h vale

M, = Ag Frf, (h — 27) e.c4.19
i B -—
_ r _
I Pa | i
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P
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Figura 4.9 Andlisis de falla de fondo (Tamez, 2001)

Tamez considera ademds la friccion entre muro y suelo de la siguiente forma (figura 4.9): la
friccidn negativa entre suelo y ademe —S; debe ser equilibrada por las fuerzas de friccion positiva
+2S,. El maximo valor de -S; estara limitado por la menor de las dos siguientes cantidades

Sl = CulH
0]
252 = 2Cupr
Cuz = Cup

Cuando ambas magnitudes sean iguales, se tendra el maximo valor posible Sy, Y 12 profundidad
maxima Hymax Necesaria para que la pata alcance la condicion de equilibrio, es decir
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Simax = Cu1H = 2Cuprmax

Por lo tanto

Hcy

hpmax = Tub e.c4.20

Por lo anterior, para cualquier magnitud de H, < Hpmax, €l valor de S, estara limitado por la longitud
Hp Yy

Sy = 2cupH,

La presién media ascendente ps;, generada por la reaccion positiva del muro +S;, sobre el prisma de
suelo, serd (Tamez, 2001)
S1 2Cupr

PS].ZE B

e.c4.21

Las presiones pem (ecuacion 4.18) y ps; (ecuacion 4.21) se oponen a la falla del fondo del corte, por
lo que se pueden agregar al numerador de la ecuacion 4.17, quedando ésta

5.14(1+02 %) (1+02 %) cy + 2cub% + zMg
F.S= m e.c4.22
YH+q
donde
B Ancho de la excavacion,
H Altura de la excavacion
L Longitud de la excavacion
hy Longitud de la pata
Cub Resistencia al corte no drenada
M Momento resistente admisible

T
yH +q  Presion vertical total

Por otro lado (Deméneghi, 2013), propone el siguiente procedimiento simplificado para el analisis
de la falla de fondo en un suelo cohesivo:

Sea la figura 4.10. La fuerza resistente vertical por adherencia en la cara | es
Cfl = HmLCu1
Mientras que en las dos caras Il

Cf" = ZHmBCul
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donde Fr; ¥ Fgr2 son factores de resistencia para las caras laterales.

La fuerza resistente total por adherencia lateral vale

Cr = Hpcyur (L + 2B)

La capacidad de carga Gltima por friccion lateral serd

Cr 1 2
ar :ﬁ: Hpcuq (§+Z) e.c4.23

Para la valuacion de la capacidad de carga resistente del suelo bajo del desplante del ademe, usamos
la formula de Skempton

qq=Q2+m)cy e.c 4.24

1) L

| : |
fe—————————————|

By i¢¢¢$¢¢1¢¢i¢¢¢%tt$¢
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cub

Figura 4.10 Capacidad de carga. Falla de fondo

Tomamos en cuenta ademas la contribucion de las caras laterales de la superficie de falla (figura
4.11). Conservadoramente tomamos solo el triangulo 1. La fuerza Cy, vale

Y el momento resistente con respecto a un eje que pasa por el punto A
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qd*

______________________ 232222 F2222 227}

Figura 4.11 Caras laterales de la superficie de falla

SPRICTLAT

El momento resistente del sector circular es

dMg; = [(pd8)dp]cypp

Q T
2
Mrs = cup f p2dp j do = —ncubB3
0 0

Tomando momentos en la figura 4.11 con respecto a un eje que pasa por el punto A, y considerando

las dos caras Il de la figura 4.10

V2 V2
qd*(BL) = 2MR1 + 2MR2 = ?CubB + Encung e.c4.25
V2 B V2 B 2
qd* =?Cubz+?nCsz =?CubZ(2+n) e.c4.26

La capacidad de carga Ultima, bajo el nivel de desplante del ademe, es la suma de las capacidades
dadas por las ecuaciones 4.24 y 4.26

qa= 2 +mew (1+ £5) = 5.14c,, (1+0.2367) e.c4.27

Considerando ahora ambas contribuciones del suelo, por arriba y por abajo del desplante de la
tablaestaca, la capacidad de carga ultima del terreno seré la suma de las capacidades de las
ecuaciones 4.23 y 4.27
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B 1 2
qa = 5.14cy, (1 + 0.2362> + HypyCut (E + Z)

La presidn vertical neta que actua al nivel de desplante de la tablaestaca es

q°=yH+q e.c4.28
(Despreciamos la presion debida a la altura H, porque acttia a ambos lados de la superficie de falla.)

El factor de seguridad contra la falla de fondo lo definimos

Fs =24 e.c 429
q
H 1 2
5.14c,, (1+ 0236 %) + Hyycys (= + =
F.S=—— ( B) + e (5 1) e.c 4.30

YH+q
4.4 Estabilidad de la pata del muro

4.4.1 Criterio de Zeevaert (1973)

Designemos con E,’ la reaccién resultante sobre el muro Milan. Tomando momentos con respecto a
un eje que pasa por el tercer nivel de troqueles (punto B, figura 4.12)

Ep,yp =Eyya — M,

Eyya—M
E, —Zefa” Ty e.c4.31
Yp

O-————g————
‘ya
yp N IEa

hm

[<—>1 !
a/Ng
Figura 4.12 Estabilidad de la pata
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El empuje activo lo calculamos (Tamez, 2001)

E, = (prm + i) hyp, e.c432
Ng

(No es necesario agregar el empuje del agua, pues el valor de p;, se obtiene tomando la presion
activa total, con el peso volumétrico saturado del suelo).

El empuje pasivo vale
Ep = ppHp e.c4.33
donde la presion pasiva p, la podemos valuar (Tamez, 2001)

P, = 3.57¢cyp, + 0.5y, Hp e.c 4.34

El factor de seguridad se define de la siguiente forma

FS =-L e.c4.35

<1

4.4.2 Criterio de Tamez (2001)

El factor de seguridad contra falla de la pata se expresa como

pg = Ppt Pem e.c 4.36
Prm + R
N
Siendo
Pp presion pasiva del suelo en la cara interior de la pata
Dem presion media equivalente al momento resistente del muro
presidn activa redistribuida en la cara exterior de la pata, dada por la ecuacion 4.14 (véase

Prm también la figura 4.6)
9 presidn activa debida a la sobrecarga (figura 4.6)
No

La presion pasiva vale
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P, = 3.57¢yp, + 0.5y, Hp e.c4.37

¥, €S el peso volumétrico del suelo comprendido en la zona de la pata

Sea M, el momento resistente del muro Milan y supongamos una reaccion uniforme per, entre muro
y suelo, como se muestra en la figura 4.9; tomando momentos con respecto a un eje que pase por el
tercer nivel de troqueles (punto A), obtenemos

2M,

P,=— e.c4.38
em hzm

Tomando en cuenta el efecto tridimensional con la relacion B/L y reemplazando en la ecuacion 4.36
arribamos a

357¢, (1+022) + 05y, Hp 25
F.S = 3 m e.c4.39
B2+ oL
o

4.5 Falla de fondo por subpresion

Para reducir el peligro de fallas de este tipo, el agua freatica debera controlarse y extraerse de la
excavacion por bombeo desde carcamos, pozos punta o pozos de alivio. Este mecanismo de falla
por subpresion se presenta en la figura 4.13

SR L {| o mipaiad -
arcillas
nivel mémme da o
Lor =Ecaracidn —
arcillag
L T F i
111;[ il L :

1T

Bubprenén [ fuazatota 1)

Figura 4.13 Mecanismo de falla de fondo por subpresion

Cuando una excavacion se realice en una capa impermeable de espesor hf, la cual a su vez descanse
sobre un estrato permeable, debe considerarse que la falla puede ocurrir cuando la presion
hidraulica en el estrato permeable supera la presion debida al peso del suelo impermeable
comprendido entre el fondo de la excavacion y el estrato permeable.
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La falla incipiente se presenta cuando

ymhf = ywhw e.c4.40

Y si ademas se toma en cuenta la ayuda de la fuerza cortante en las caras verticales del prisma de
fondo (S)

ymhw + s = ywhw e.c 441

La formula anterior nos da la maxima distancia entre el fondo de la excavacion y el estrato de arena
sin que se presente la falla de fondo por subpresion. Adoptando una precaucion adicional por medio
de un factor de seguridad; asi

ymhf/FS = ywhw e.c4.42

De donde

F.s.=Ymhf + S/ e.c4.43

ywhw

Considerando las propiedades del suelo y la geometria de la excavacion la ecuacién anterior
conduce a:

_ ymhfBL + 2C(Bhf + Lhp)
F.s.= /ywthL e.c 4.44
Donde
C Valor medio de la resistencia al corte no drenado de la arcilla hasta una profundidad
igual a Hm+B
Nc Factor de estabilidad
Hm Profundidad de desplante del muro
Hp Longitud de la pata del muro
B Ancho de la excavacion
L Longitud del tramo a excavar
yHe Presion total inicial al nivel méximo de excavacion
p Valor de las presiones de sobrecarga en la superficie

Que es el factor de seguridad contra falla de fondo por efecto de la subpresion ejercida en estratos
de arena profundos.
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4.6 Movimientos del terreno aledafo a la excavacion

Romo, Rodriguez y Magafia (1994) presentan un procedimiento para estimar los movimientos del
terreno aledafio a un corte. EI método simplificado de prediccion que proponen consiste en calcular
el desplazamiento vertical maximo en la superficie vecina a la excavacion, correspondiente a un
caso base, el cual se obtiene a partir de la figura 4.14. El desplazamiento vertical para un corte
diferente al caso base se valua como

x 100

o
@
T

e
)
T

I
>
T

valores bisicos (fig 2)
SuMH=0.22

et
[
L}

distribuciones de carga:

r 7 cruce linea 89

0
[ / ©t constante
02 === lingal

_0_4- L Lol I L 1 I
0.5 1 1.5 2 25 3 3.5 4 4.5

empuje de tierras en reposo, E,
carga total aplicada por puntales, R

desplazamiento vertical méximo, dvm
profundidad de excavacién, H

Figura 4.14 Desplazamiento vertical maximo Romo et al (1994)

La fig. 4.14 muestra la relacion normalizada entre el desplazamiento vertical maximo (dvm/H,
donde H es igual a la profundidad de excavacién) contra la relacion E¢/R. En ella se aprecia que
para relaciones Eo/R =1 se presentan bufamientos y que conforme la relacién crece, los
movimientos verticales cambian de bufamientos a asentamientos.

Se observa también que los desplazamientos verticales crecen conforme la relacién E¢/R lo hace;
ello es debido a que, la reaccion proporcionada al suelo por medio de los puntales, disminuye. A su
vez, se aprecia que la distribucién de carga constante produce mayores movimientos.

Es importante hacer notar que dicho crecimiento depende del valor del coeficiente Su/YH (donde Su
es la resistencia al corte no drenada del suelo promedio hasta una profundidad de H/B y Y es el peso
volumétrico saturado del suelo).

dvm dvm

H T Th

Lep (@eyapagn) e.c 4.45

d
% 1.p= desplazamiento vertical maximo correspondiente al caso base, calculado con la figura 4.14

dvm

o 1..= desplazamiento vertical maximo para cualquier caso
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Los coeficientes a toman en cuenta la influencia de la resistencia al corte del suelo (figura 4.15), de
la geometria del corte (figura 4.16) y de la rigidez del Muro (figura 4.17), respectivamente. El
desplazamiento vertical en la superficie aledafia a la excavacion se obtiene a partir de la figura 4.18.
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(s, = ¢, = resistencia al corte no drenada del suelo)

Figura 4.15 Efecto de la resistencia al corte Romo et al (1994)

Los factores que conducen a la inestabilidad de una excavacién apuntalada dependen sobre todo del
sistema de apuntalamiento y de las condiciones del suelo. Para condiciones no-drenadas, una
excavacion profunda en arcillas pasa por diversas etapas criticas que pueden definirse en términos
del parametro Su/Y'H.

De acuerdo con lo anterior, la relacion entre los maximos desplazamientos verticales E(/R y el
coeficiente Su/Y'H indicada en la fig. 4.15 presentan tendencias interesantes. Primero, las relaciones
Eo/R igual a 2.18 y 4 tienen poca influencia en el movimiento cuando el coeficiente Su/YH es
mayor que aproximadamente 0.30. En este caso el suelo es estable y el sistema de apoyo tiene un
efecto minimo.

Sin embargo, cuando el coeficiente Su/Y'H es menor, el sistema de apoyo tiene gran influencia; bajo
estas circunstancias, la fuerza aplicada por el sistema de apoyo sirve como el mejor elemento
estabilizador.

Cuando el coeficiente Su/Y'H cae debajo de 0.20, los movimientos crecen muy rapidamente, de tal
manera que el sistema se torna inestable, desarrollandose grandes zonas de plastificacion del suelo
debajo del fondo de excavacion.

Para la relacion E¢/R igual a 1 se observa que la influencia del coeficiente Su/YH no es
significativa para reducir los bufamientos; esto es debido a que la carga aplicada por los puntales es
grande, lo cual proporciona estabilidad al sistema.

Sin embargo, aplicar cargas tan grandes resulta muchas veces impréctico y de gran riesgo cuando la

estratigrafia del sitio presenta estratos blandos en la superficie, lo cual provocaria bufamientos de
una magnitud importante y zonas de plastificacion en la superficie del terreno.
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Por lo anotado, las tendencias indican gue en condiciones marginales de estabilidad, la prediccion
de desplazamientos es fuertemente dependiente de los valores de la resistencia al corte y de la
relacion Eo/R

‘ - |
of E/R=4 |
[ S/ EJ/R=2.18
B 2
(]
5ok
g |
g o —
R T
E <
B L
o
= _3;’ EyR=1
4[ 1 1 1 b i 1 1
1B 2B 3B
profundidad de excavacién, H

Figura 4.16 Efecto de la geometria Romo et al (1994)

La relacion entre dvm, Eo/R vy la profundidad de excavacién se muestra en la figura 4.16. Se
observa gue los movimientos se incrementan conforme la profundidad de excavacion aumenta.

Las tendencias de la fig. 4.16 indican que la relacion E¢/R tiene poca influencia en el asentamiento
méaximo cuando la profundidad de excavacién no es grande. Por el contrario si la profundidad de
excavacion crece, la influencia de la relacion E¢/R es importante para reducir los movimientos. Un
resultado notable en la fig. 4.16 es que si la relacion Eo/R disminuye, es decir, la precarga total en
los puntales aumenta, los desplazamientos decrecen significativamente.

De esta manera, se concluye que si la profundidad de excavacion aumenta, el sistema de apoyo,
caracterizado por la relacion E¢/R, se hace indispensable para controlar los movimientos del terreno.
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Figura 4.17 Influencia de la rigidez del sistema Romo et al (1994)
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Los efectos de la rigidez del muro y de la separacion de puntales en el comportamiento de los
movimientos del terreno se ilustran en la fig. 4.17. El factor de normalizacion es definido como la
relacion de la rigidez a la flexion del muro, EI (donde E es el médulo del concreto) dividido por el
promedio de la separacion entre puntales, h*. El término El/h* es la rigidez del sistema de apoyo.

Los resultados de la fig. 4.17 demuestran un hecho importante; incrementando la rigidez a la flexion
del muro o disminuyendo la separacion entre puntales, los movimientos en el suelo disminuyen.
Este efecto es una funcién de la relacion Eo/R, siendo mas significativo para relaciones E¢/R altas
gue para relaciones bajas.
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Figura 4.18 Desplazamiento vertical de la superficie aledafia al corte Romo et al (1994)

La figura 4.18 muestra que los patrones de asentamiento detras del muro varian dependiendo del
valor de la relacion E¢/R (empuje de tierra / reaccion de puntales). Para cada relacién E¢/R se
presentan tres curvas, las cuales representan la distribucién considerada de precarga en los puntales.
Se puede apreciar que el maximo asentamiento se presenta a una distancia entre 0.7 y 0.8 de la
profundidad de excavacion, El resultado de las figura 4.18 permite evaluar los movimientos detras
del muro, con lo que se definen las distorsiones en las edificaciones aledafias a la excavacion
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CAPITULO V APLICACION A UN CASO
PRACTICO

El siguiente ejemplo estd encaminado a resaltar la importancia de una buena estructura de
contencién como lo es el muro Milan u otra para prevenir: el empuje lateral, la presion hidrostatica,
la falla de fondo y todas aquellas solicitaciones a que es sometida una excavacién profunda durante
la construccidén de cualquier cimentacién.

Los criterios expuestos anteriormente se expondran a través del siguiente caso de un edificio de 6
niveles y tres sétanos ubicado en la Zona Il de lago (Figura 5.1). Ademas se opta por usar un muro
Milan como el elemento de contencién para los analisis de la excavacion.

Figura 5.1. Ubicacion de la zona de estudio

5.1 Caracteristicas del proyecto.

A partir del estudio realizado se definiran las condiciones estratigraficas para determinar el tipo
Optimo de cimentacion, su profundidad de desplante; por otro lado, se propondra el sistema de
retencion para la estabilizacion de la excavacion lo cual es un muro Milan; todo lo anterior
cumpliendo el reglamento de construcciones del Distrito Federal.
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Informacién existente.

Se realizd un estudio de Mecanica de Suelos para el sitio en cuestién, obteniendo los pardmetros
geotécnicos necesarios para los andlisis realizados y para la elaboracion del modelo geotécnico,
segun los requerimientos; se realizara una excavacion con las siguientes caracteristicas 30 m de
ancho y 34 m de largo, y una profundidad de 11 m, posterior a la realizacion de un muro Milén el
cual estara desplantado a una profundidad de 16.5 m.

Profundidad Y C )
r’8 KN/m3 KPa grados
NAF 16 0 77  arenalimosa
25 W
18 17 25 limo arenoso
7
27
11 0 arcilla limosa
11 29
30
11 0
33
16.5
! arcilla limosa
| 33
30
Arena muy
compacta

Figura 5.2. Modelo geotécnico empleado para los anélisis

Descripcion del proyecto.

El conjunto se desplantara en una superficie de 1020 m?, esta integrado por un edificio que tendré 3
niveles de s6tanos para estacionamientos que ocuparan la totalidad del terreno, planta baja y 5
pisos. La profundidad maxima de excavacion con relacion al nivel de banqueta sera de 11.0 m,
ademas del cajon de cimentacién (sobre compensado) este sera complementado por pilas de
seccion circular desplantadas a 28.0 m de profundidad a partir del nivel de terreno
existente, es decir, la pilas tendran una longitud efectiva de 16.0 m.
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Colindancias.

El terreno colinda al norte con construcciones antiguas de 3 y 4 niveles cuya estructuracion es muy
precaria; al oriente con edificios de 2, 4 y 5 pisos, también con una estructuracion carente de
cerramientos en algunas zonas; al poniente con edificios constituidos por un nivel de sétano y 7
niveles.

Condiciones geotécnicas del sitio
Informacion geotécnica disponible

El sitio se localiza en la denominada “Zona de Lago III ” caracterizada por contar con arcillas de
alta compresibilidad y baja resistencia al esfuerzo cortante, cuyo espesor es mayor o igual que 20 m,
y subyacen a una costra superficial endurecida por secado solar, formada por suelos aluviales.
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Figura 5.3. Zonificacion geotécnica de la Ciudad de México
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Procedimiento constructivo
Contencion perimetral con muro Milén

Tomando en cuenta el estado de las construcciones colindantes, y la presencia de los stanos, se
utilizard el procedimiento constructivo en forma ascendente/descendente (“Top-Down"). La
contencién perimetral se realizard mediante muro Milan colado in situ de 60 cm de espesor,
garantizando un empotramiento de 0.5H, donde H es la altura méxima de excavacion

La secuencia constructiva para efectuar la excavacion y construccion del muro milan consiste en:

a) Los trabajos se iniciardn con la construccién del brocal, para ello serd necesario excavar toda la
superficie del terreno hasta -1 m con una retroexcavadora modelo 580 super M;

b) El brocal sera de concreto reforzado con malla electrosoldada 6-6/10x10, se recomienda también
que el brocal se mantenga acufiado con puntales de madera,

¢) Una vez construido el brocal se iniciard la excavacion de la zanja de 0.6 m de ancho, longitud
maxima de 4 my profundidad de 16.5 m con almeja hidraulica modelo k2200.

d) Durante la excavacién con almeja, para estabilizar la zanja, serd necesario que durante la

excavacion se emplee lodo bentonitico (el lodo debe ser controlado por las siguientes especificaciones: Densidad,
Viscosidad Marsh, Viscosidad pléastica y punto de cedencia, Rendimiento, Filtracion, Contenido de arena, Potencial
hidrégeno)

e) El lodo estabilizador debe sustituir progresivamente el material extraido de la excavacion,
teniendo especial cuidado de mantener el nivel de aquél muy cercano al brocal, para garantizar que
apligue la méaxima carga hidrostatica sobre las paredes.

f) En obra se tendra una instalacion tal que permita producir el lodo bentonitico necesario para la
construccion del muro Milén.

g) Una vez concluida la excavacion se debe limpiar el fondo de la zanja para eliminar los detritus
que se desprenden de la almeja; los mecanismos para la realizacion de la limpieza pueden ser
mediante aire a presion (air-lift), o con una bomba eléctrica sumergible.

h) Terminada y limpia la zanja, se procede con la colocacion del acero de refuerzo. Estard formado
por dos lechos de varilla, cubriendo la longitud y profundidad de cada tablero. El izado del acero de
refuerzo se hard mediante balancines; una vez que el armado se encuentra en posicién vertical, se
colocan los centradores (pollos) necesarios que permitan que el armado se deslice dentro de la
zanja.

i) El descenso del armado se debe realizar lentamente y de manera constante, plomeando
verticalmente el armado y haciendo coincidir los centros de zanjas y parrilla

j) Se colocarén dos juntas soletanche, con los dos lados hembra
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k) Las juntas son posicionadas dentro de la zanja antes que el acero de refuerzo y de iniciar el
vaciado de concreto, por lo que deben estar en posicién firme dentro del terreno, y penetrar por lo
menos 10 cm en el fondo de la excavacion.

I) Se procedera con el colado (fc=250 kg/cm?) mediante el empleo de tuberia tipo tremie, cuyo
didmetro interno sea por lo menos seis veces mayor que el tamafio maximo del agregado grueso del
concreto. En la parte superior de las lineas se acopla a una tolva para recibir el concreto, de
preferencia de forma conica y con un angulo entre los 60 y 80 grados.

m) EIl didmetro idoneo para estas tuberias es de 10" y el espesor de la pared de 8 mm. Con la
finalidad de ejecutar con rapidez las maniobras de acoplamiento y desacoplamiento de la tuberia, es
necesario contar con un dispositivo especial llamado "trampa" para apoyarla y sujetarla.

n) Al iniciar el colado, el extremo inferior de la tuberia debe estar ligeramente arriba del fondo de la
excavacion para que permita la salida de la cAmara inflada, después de ello y durante todo el colado,
el extremo inferior de la linea debe permanecer siempre embebida en el concreto fresco por lo
menos 1.0 m.

0) Es conveniente realizar la operacion del colado en el menor tiempo posible y sin
discontinuidades o interrupciones. El concreto debe ser premezclado, el revenimiento minimo del
concreto debe ser de 18 cm.

p) El proceso de llenado de la zanja con concreto es de abajo hacia arriba y por ello en la parte
superior se encuentra la capa de contacto entre el lodo y concreto, el concreto alterado debe rebosar
en la superficie y se debe retirar para deshacerse de la parte contaminada

uro Milan
lera fase de excavacion

1.00

Sétano A (-2.5 m)

Troquel

Long. de Pata 5.5 m L

Figura a) Nivel de excavacion para el sétano A
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uro Milan

1.00

Sétano A (-2.5 m)

2 da fase de excavacion
5.00 Troqueles

Sétano B (-7 m)

Long. de Pata 5.5 m L

Figura b) Nivel de excavacion para el s6tano B

uro Milan

1.00

Sétano A (-2.5 m)

5.00 Troqueles

Sétano B (-7 m)

3 era fase de excav%
9.00

Sétano C (-11 m)

Long. de Pata 5.5 m L

Figura c) Nivel de excavacion para el sétano C

Construccion de pilas de cimentacion e instalacion de columnas de acero

El procedimiento de construccién que se utilizara sera con colados de forma descendente, por lo que
se requiere que antes de iniciar los trabajos de excavacién, se tengan las columnas y sus apoyos
(pilas), y la contencidn perimetral formada por el muro Milan. Las trabes de entrepiso se ligaran al
muro Milén, funcionando como sistema de troquelamiento

Equipo de perforacion. Una vez construido el muro Milén, y después del trazo y ubicacion de las
pilas de cimentacion, se iniciaran los trabajos de perforacion utilizando perforadoras montadas en
camiéon o en dragas. Asimismo se escogera la herramienta idénea (botes cortadores y brocas
cilindricas), que serviran para cortar los diferentes tipos de estratos. El didmetro de las pilas sera de
0.9 m para las perimetrales y de 1.0 m para las pilas centrales.
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Manejo de lodo bentonitico. Debido a la presencia de nivel freatico y que algunos estratos presentan
inestabilidad, sera necesario que durante la perforacién se emplee lodo bentonitico (también podra
utilizarse un polimero).

Término de la perforacién. El desplante de las pilas de cimentacion serd a 28.0 m de profundidad, el
fondo de la perforacién debe estar libre de azolves que impidan la correcta colocacion del armado.
Concluida la perforacion se procedera a la instalacion del acero de refuerzo, que debe armarse e
instalarse apegandose a las instrucciones sefialadas en los planos estructurales; serd lo
suficientemente rigido para que en el izaje y colocacién en el fuste no sufra deformaciones

Colado de pilas de cimentacién. El colado de las pilas de cimentacion se realizard empleando una o
varias tuberias "tremie".

Empotramiento de las columnas dentro de las pilas. Durante su colado se preparard también la
columna metalica respectiva. Se hace hincapié del registro de colado en la utilizacién de retardante
de fraguado en el concreto, permitiendo el tiempo para la instalacién de la columna. Llegado el
concreto a su cota superior de proyecto se retirard la linea tremie y detrds de esto se procede a
colocar dentro del fuste la columna metélica, empotrandola en el concreto fresco con retardante, por
lo menos una longitud de dos metros (esta longitud podra modificarse en funcion de lo establecido
por el estructurista).

Dicha columna podra ser maniobrada con un equipo que tenga la capacidad para soportar el peso
propio de la columna y la longitud de pluma suficiente que permita izarla e instalarla con exactitud.

Construccion de Pozos. Los pozos se perforaran en las areas donde se haya concluido el colado de
las pilas de cimentacion y se evitard que coincidan con la traza de las contratrabes, se utilizaran
maquinas rotatorias que se equiparan con brocas del tipo de aletas, inyectando agua como fluido de
perforacion; esta metodologia permite evitar el remoldeo en las paredes del pozo; el didmetro debe
ser de 20.0 cm. Una vez alcanzada la profundidad especificada, se procedera a lavar el pozo hasta
gue el agua de retorno salga limpia o sea, libre de arena o lodo. Terminado lo anterior, en la
perforacion se coloca el ademe ranurado, formado por un tubo de PVC de 10.0 cm de didmetro
interior, con ranuras y estara provisto en el fondo de una tapa de PVC del mismo didmetro. Ademas
estara forrada de tela "mosquitera" perfectamente sujeta al mismo tubo y a todo lo largo del mismo

El espacio anular entre el ademe y la pared el pozo se rellenara en toda la longitud del pozo, con
gravilla lavada previamente, la que sera de tamafios variables entre 5 y 10 mm. Normalmente
durante el desarrollo del pozo, el filtro perimetral tendera a reacomodarse, por lo que hasta que se
estabilice debera ser rellenado con gravilla.

Esta actividad se debe apoyar con una brigada de topografia, la que verificara la verticalidad,
centrado y niveles durante toda la operacion. Terminada esta actividad, se substituira el fluido
estabilizador que quedd en el fuste de la perforacion por arena, esto con la finalidad de darle
confinamiento a la columna estructural instalada.
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Tubsrta du desoargo de 13 mm #
Tuberta de ineecitn de 13 mm #

PLANTA

Figura d) Detalle de pozo de bombeo

Secuencia constructiva

La secuencia para efectuar la excavacién y construccién de la cimentacion, formada por las pilas
gue recibiran las columnas. De manera breve consiste en:

1.

o~ no

S

Excavacién a -1 my retiro de los restos en franjas alternas de 2.5 m; relleno con material
controlado y compactado para la construccién del brocal

Excavacion con almeja, habilitado del acero de refuerzo y colado del muro Milan.
Perforacién y colado de pilas de cimentacion, empotrando en ellas las columnas metalicas
correspondientes a los sétanos;

Instalacion del sistema de bombeo;

Inici6 de excavacion hasta alcanzar —2.5 m, para enseguida proceder al colado de la losa del
sotano A;

Excavacion hasta el nivel —7m de profundidad para el colado de la losa del s6tano B
Excavacion del nacleo central hasta alcanzar el nivel de -11 m, dejando una berma-talud
perimetral; la berma se ird removiendo una vez que se implementen los troqueles
correspondientes, que reaccionaran contra la losa de fondo construida en el nacleo central,
para posteriormente construir la franja perimetral.
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Figura 5.4. Corte transversal del edificio y solucion de cimentacion

5.2. Falla por subpresion

Para el caso analizado (fig 5.5), se revisara si hay falla por subpresion y en el caso que ocurra este
se propondré el sistema de bombeo de la excavacion, de tal forma que no ocurra falla por
subpresion en el fondo del corte, se considera una condicidn hidrostatica del agua del subsuelo, la
excavacion tiene unas dimensiones de planta de 30 por 34 m, figura 5.7. El estrato permeable tiene
un espesor de 20 cm, y el diametro de los pozos de bombeo es de 20 cm.

Ahora se considera lo indicado en el Reglamento de Construccion del Distrito Federal en el cual se
enuncia que para que no ocurra falla por subpresién se debe de cumplir lo siguiente:

Yw R _ 9.81(14 — 2.5)
Vsat 11

10.3m > h =3m
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Donde

hy, Es la altura piezométrica en el lecho inferior de la capa impermeable
Y Es el peso volumétrico del agua
Vsat Es el peso volumétrico total del suelo entre el fondo de la excavacion y el estrato permeable

Por lo tanto no se cumple la desigualdad ocasionando falla por subpresion, lo que se procede a
hacer es proponer un factor de seguridad de 1.5 y se propone ademas el siguiente sistema de
bombeo que se muestra en la figura 5.6 y 5.7, la ordenada del cono de abatimiento, en cualquier
punto de la excavacion debe de ser menor que:

h
Fs = Vsat
wy
y = Ysath
Yw(Fs)
11(3) 524
=——=2.24m
Y =981(15)
Profundidad Y C d
B" KN/m3 KPa grados
NAF 16 0 27  arenalimosa
Muro 25 W
milan =
18 17 25 limo arenoso
Fondo del 7
corte 27
11 0 arcilla limosa
\ 11 29
30
3m 11 0
/|\ 33
16.5

Estrato permeable arcilla limosa

d=20 cm, K= 1x102 cm/s 33

Arena muy
compacta

Figura 5.5. Caracteristicas de la excavacion
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Profundidad Y C b
Lo rB KN/m3 KPa grados
Pozo de b
bombeo \:r i NAF 16 0 27  arenalimosa
L 123y W
i i 18 17 25 limo arenoso
Fondo del ‘w7
corte % 27
- 11 0 arcilla limosa
\ 11 29
30
3m 11 0
/I\ 33
16.5 o
Estrato permeable | arcilla limosa
d=20 cm, K= 1x102 cm/s i 33
3.5m |
[
30
Arena muy
compacta
Figura 5.6. Pozo de bombeo, elevacién
3.5 23m 3.5:[1
— N
3.5m
% | o: ~ O:
13.5
m 20.25m
11.5m
| 34m
* | O O’
13.5m A O Xx
6.75m
Os Az Q 6
3.5 m][ W
Pozo de bombeo

30m

Figura 5.7. Pozos de bombeo, planta
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Lo planteado se puede resolver mediante aproximaciones sucesivas, se propone un mismo gasto de
bombeo en cada pozo, y revisamos que la ordenada del cono de abatimiento en toda el area de la
excavacion sea menor que 2.24 m ¢ 224 cm, se tomaran como ejemplo los puntos “1”y “A” de la
planta de bombeo.

La ordenada del cono de abatimiento la encontramos con la ecuacion 2.9

n Ro}
X2, qln (T>
T Ty
Comparando las figuras 2.8 y 5.6 obtenemos

dy = | 1150cm

So = | 926cm

Yo = | 224cm

d= | 20cm

ro = | 10cm

Después se analiza con la ecuacion de Sichardt (e.c 2.10) para el célculo de la distancia de
influencia del pozo, conservadoramente tomamos

Sp = 1150 — 224 = 926¢m
R, = 300(926)v/0.01 = 27772.17cm

En la siguiente tabla se muestra el calculo de la suma de los logaritmos naturales de la ecuacion 2.9,
tomamos como primera aproximacion g = 70 cm3 /s y se sustituye en la ecuacion 2.9.

70(20.176)

= 1150 — ——— -7
y =150 = 0020y

=26.11cm < ypax = 224 cm

Por lo tanto no ocurre falla por subpresion en el punto “1”

Tabla 5.1 Calculo de las distancias al pozo 1

pozo rj rj Roj Roj/rj In(Roj/rj)
m cm cm

1 0.1 10 27772.1713 | 2777.21713 | 7.92920467
2 13.5 1350 27772.1713 | 20.5719787 | 3.02392989
3 27 2700 27772.171310.2859894 | 2.33078271
4 23 2300 27772.1713 | 12.0748571 | 2.49112536
5 26.6692707 | 2666.92707 | 27772.1713 | 10.4135473 | 2.34310759
6 35.4682957 | 3546.82957 | 27772.1713 | 7.83013976 | 2.05798036

2= 20.1761306
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Se procede de forma analoga para el punto “A”, y reemplazando en la ecuacion 2.9

y = 1150 —

70(17.1024)

S 19732 ¢em < =224
27(0.01)(20) €M < Ymax am

Tabla 5.2 Calculo de las distancias al punto A

pozo

rj

rj

Roj

Roj/rj

In(Roj/rj)

m

cm

cm

23.287604

2328.7604

27772.1713

11.9257315

2.47869838

13.3346354

1333.46354

27772.1713

20.8270946

3.03625477

13.3346354

1333.46354

27772.1713

20.8270946

3.03625477

23.287604

2328.7604

27772.1713

11.9257315

2.47869838

13.3346354

1333.46354

27772.1713

20.8270946

3.03625477

AN WIN |-

13.3346354

1333.46354

27772.1713

20.8270946

3.03625477

>= 17.1024158

Por lo tanto no ocurre falla por subpresion en el punto “A”, el factor de seguridad queda

_ Ysach
wY
11(300)

=) _17s1.
S=9s11973) 7 71O

Fs

Por lo tanto se cumple
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5.3. Estabilidad de las paredes de la excavacion

Criterio de Peck, 1969
Se procederd a calcular la presion horizontal sobre el muro Milan de la excavacion de la siguiente
figura; se considera una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia.

Profundidad Y C )
”8 KN/m3 KPa grados
NAF 16 0 27  arenalimosa
Muro 25 v
milan =
18 17 25 limo arenoso
Fondo del 7
corte 27
11 0 arcilla limosa
>N 29
30
11 0
33
16.5
! arcilla limosa
! 33
30
Arena muy
compacta

Figura 5.8. Caracteristicas de la excavacion

Se calcula el nimero de estabilidad N, e.c 4.1

_YH+q

b
Cy

YH + q = 16(2.5) + 18(4.5) + 11(4) + 30 = 195 kPa

Ny="2=65>4

Por lo tanto se usan las ecuaciones 4.4 y 4.6
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_ (17 + 28 + 31.5)

3 = 25.5kPa

Cu

ky =1— 04225 _ 7527
165

2
E, = 07527 20) = 683.10 kN

1.0kyH = 0.7527(165) = 124.2 kPa

Ny = tan® (450 + 22—7) = 2.66

Usando el diagrama de la figura 4.3 obtenemos el diagrama de presion horizontal mostrado en la
figura 5.9, el empuije total horizontal vale

(11 + 8.25)

E, =1127(11) + -

(124.2) = 1319.35 KN /m

Presion horizontal
KPa

2.75m

8.25m

L 1242 |
IT1.77 |

Figura 5.9. Diagrama de presion horizontal sobre el muro (criterio de Peck, 1969)



Criterio de Zeevaert (1973)

El método de Zeevaert consiste en el diagrama de presion indicado en la figura 4.5, se procede a
calcular los diagramas de presion horizontal sobre el muro Mildn de la excavacion, también se
considera una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia.

En las siguientes figuras 5.10 y 5.11 se muestran los diagramas de presiones verticales y el
diagrama de presion activa efectiva P’ este Ultimo se obtiene de la siguiente forma

Para z=2.5m
Estrato 1
Ny = tan? (450 + 9) = tan? (45" + 270) = 2.66
¢ > > .
, 1
P, =40 <%> = 15.02 kPa

Estrato 2
p=Pw_ 2¢

ao N¢ \/N_¢

N¢ = 2.46
40 2(17)

Pl =—— "~ = _543kPa
%246 246

Las presiones inferiores se calculan en forma similar

E,=1.1 E]

Donde E; es el area del diagrama de variacion de P’,,, con la profundidad (sin considerar
las presiones negativas), de la figura 5.11

_1502(25) 9.53(2.005)  22.855+ 23615

L > > . (4) = 121.271 kN/m

Ej =11 (121.271) = 133.39 kN /m

!

E, 13
Pe = 114— =114

= 13.825 kPa
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Los diagramas redistribuidos, de acuerdo con la figura 4.5, se muestran a continuacién, para el
calculo de la presion horizontal efectiva p, donde la presion p,,’ es mayor que pq, S€ toma p,,’, la
presion horizontal total p, se obtiene sumando a la efectiva la presion hidraulica, el empuje total
sobre el muro vale 695.758 kN/m

_11.27 + 26.291 2.5 26.02 + 70.17( c 79.20 + 137

h = 25)+ ———(@45)+ (4) = 695.758kN /m
2 2 2
estrato de a espesor Y pvo uw pvo'
# m m m kN/m? kpa kPa kPa
NTN 0 0 0 0 0 0 0
arena limosa 0 2.5 2.5 16 40 0 40
limo arenoso 2.5 7 4.5 18 121 44,145 76.855
arcillalimosa 7 11 4 11 165 83.385 81.615
esfuerzos (kPa)
0 50 100 150 200
0 & 1 1 1 ]
1 \
2
\ 40\ 40
3
4 \ \ esfuerzos totales
SEEANEE
° —— presion de poro
2 5 p p
‘g \ \ —aA— esfuerzos efectivos
S 6
e
2 7 — 44145 A 76855 — 121
8 \
9 \
10 \
165
11 81.615 L 83.385

Figura 5.10. Diagrama de presiones verticales
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profundidad (m)

Estrato Profundidad pao'

# (m) kPa
1 2.5 15.0209922
2.5 -5.42604818
2 7 9.53186747
7 22.855
3 11 23.615
pao” (kPa)
0 00

15.02

9.53

10

11
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20

Figura 5.11. Diagrama de presion activa efectiva

22

22.86

24

23.62
26
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profundidad (m)

Estrato Profundidad ph'

# (m) kPa
NTN 0 11.27
1 2.5 26.2909922
2.5 26.0201228
2 7 26.0201228
7 35.050122
3 11 53.615
ph' (kPa)
0 11.27
1
2
26.02 26.29
3
4
5
6
7 26. 35.05
8
9
10
11
0 5 10 15 20 25 30 35 40

Figura 5.12. Diagrama redistribuido

Estrato  Profundidad ph

# (m) kPa
NTN 0 11.27
1 2.5 26.2909922
2.5 26.0201228
2 7 70.1651228
7 79.195122
3 11 137

45

50

53.62
55

60
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ph (kPa)

profundidad (m)

10

11

137
0 50 100 150

Figura 5.13. Diagrama redistribuido mas la presion hidraulica

Criterio de Tamez
Se calculara los diagramas de presion horizontal sobre el muro de la excavacion de la figura 5.8, se
considera una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia.

En la figura 5.14a se exhibe el diagrama de presion activa total sobre el ademe de la excavacion, el
cual se obtiene de la siguiente forma.

Para z=2.5m

Estrato 1

o

27)—266
2 - "

Ny = tan® (450 + %) = tan? (450 +

1
Pao =40 (%) = 15.02 kPa
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Estrato 2

p = B, 2c
ao — xnr
P, 40 247 5.43 kP
=———-——= -5, a
246 246
Las presiones inferiores se calculan de forma similar
El empuje activo sobre el muro, E, vale
_15.02(2.5) N 27.448(3.445) N 67 + 107 105 + 159.5
at = 2 2 2 2
 1.28(1141.43) 1042 kP
Prm =70 85(165) = c®
Profundidad ph
(m) kPa
0 0
2.5 15.0209922
2.5 -5.42604818
7 27.4484917
7 67
11 107
11 105
16.5 159.5

(5.5) = 1141.43 kN /m
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profundidad (m)

pao (kPa)

% %.67.00
27.45

O 00 N O Uu B»

10
11 105.00
12
13
14
15
16

Figura 5.14a. Diagrama de presion activa pao

ph
kPa
11.27

495m

115.47

11.55m

115.47

104.2

e

11.27

Figura 5.14b. Diagrama de presion horizontal total

107.00

76

159.50
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En la figura 5.14b se muestra el diagrama de presion activa redistribuida, de acuerdo con el criterio
de Tamez de la figura 4.6

El empuje total activo redistribuido sobre el muro Milan, al nivel del fondo de la excavacion
(H=11m) es:

(11 + (11 — 2.5))(104.2)
2

Ey = 11.27(11) + =1139.61 kN/m

Largo plazo

A largo plazo existe la posibilidad de que los diagramas de presion sobre el muro Milan tiendan a la
condicién de empuje en reposo, en las figuras 5.15 se muestran los diagramas correspondientes a la
presion para este caso, usando un coeficiente de presion en reposo de k, = 0.5 , la presion total
horizontal ph se obtiene sumando los diagramas de kyp'y,, koq v U,, . El empuje total horizontal
resulta de 834.32 kN/m, mayor inclusive que el empuje hallado con el criterio de Zeevaert.

Por lo anterior es conveniente hacer el disefio estructural del muro Milan con lo que resulte mas
desfavorable de usar entre el o los criterios de redistribucion del empuje activo y el diagrama de
presion horizontal en reposo.

Tabla 5.3 Calculo de las presiones en reposo

estrato profundidad  kO*pvo' kO*q uw ph
m kPa kPa kPa kPa
NTN 0 0 15 0 15
1 2.5 20 15 0 35
2 7 38.4275 15 44,145 97.5725
3 11 40.8075 15 83.385 139.1925
_15+35 354 97.57 97.57 4+ 139.19

h=—p 25+ 3 (4.5) + > (4) = 834.32 kN/m
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5.4. Falla de fondo

Criterio de Alberro

Se calculara la falla de fondo del caso analizado figura 5.16, con un ademe totalmente cargado, se

considerara una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia

Se procede de la siguiente manera:

_30_ 0.882
L 34 7
Interpolando en la figura 4.8 anterior: Nc=8.46
yH + q =195

Se sustituye en

C
F.S=N,—

YH+q

255
F.S=846——=1.11

195
Profundidad Y C )
rB KN/m3 KPa grados
NAF 16 0 27  arenalimosa
Muro 25, W
milan =
18 17 25 limo arenoso
Fondo del 7
corte 27
11 0 arcilla limosa
> 29
30
11 0
33
16.5
! arcilla limosa
! 33
30

Arena muy
compacta

Figura 5.16. Caracteristicas de la excavacion
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Criterio de Tamez

Se procede a calcular el factor de seguridad contra la falla de fondo figura 5.16, con un ademe
totalmente cargado, se considera una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia, y ademas las
siguientes propiedades en el muro

h= 60cm
r= 7.0cm
= 0.01
Fy= 4200 kg/cm®
Fr= 0.7
hm= 7.5m
donde
M, Momento resistente admisible,
Ag Area de acero, por metro lineal, en cm?
Fg Factor de reduccion de resistencia
fy Limite eléstico del acero
h Espesor de la seccion de concreto, en cm
r Recubrimiento del acero, en cm
Ag = 0.01(60)(100) = 60cm?
M, = AsFRfy(h —2r)
M, = 60(0.7)(4200)(60 — 2(7.0)) = 8114400 kg.cm = 811.44 kN.m
5.14(1+o.zg)(1+0.2§)cu+2cub%+;’"§
F.S = L
YH+q
donde
B Ancho de la excavacién,
H Altura de la excavacion
L Longitud de la excavacion
h, Longitud de la pata
Cub Resistencia al corte no drenada
M, Momento resistente admisible
yH +q  Presion vertical total
11 30 5.5  2(811.44)
. 5.14 (1 +0.2 %) (1 +0.2 ﬁ) (29) +20315) 35 + 55— e

195
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Criterio por Demeneghi

Por otro lado (Demeneghi, 2013), propone el siguiente procedimiento simplificado para el andlisis
de la falla de fondo en un suelo cohesivo.

Se calculara el factor de seguridad contra la falla de fondo de la excavacion figura 5.16, con un
ademe totalmente cargado, se considera una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia.

Lo Sl (1+ 0.236%) + Hpyeun (% + %)
o YH+q
5.14(31.5) (1 + 0.236%) +16.5(27) (% + 32—4)
F.S = o =122

5.5. Estabilidad de la pata del muro

Criterio de Zeevaert (1973)
Se analizara el factor de seguridad contra la falla de pata de la excavacién de la figura 5.17, se
considera una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia y las siguientes propiedades en el ademe

Profundidad Y C ®
"O‘ KN/m3 KPa grados
NAF 16 0 27  arenalimosa
Muro 25 W
milan =
18 17 25 limo arenoso
Fondo del 7
corte 27
11 0 arcilla limosa
______ _ 29
Longitud de 11 30 0
pata=5.5m
33
16.5
! arcilla limosa
! 33
30
Arena muy
compacta

Figura 5.17. Caracteristicas de la excavacion
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Tabla 5.4 datos del ademe

h= 60cm
r= 7.0cm
= 0.01
Fy= 4200 kg/cm®
Fr= 0.7
hm= 7.5m

Se procede como sigue:

P + N"—(p = 104.2 + 11.27 = 115.47 kPa (Véase la figura 5.14b)

Se reemplaza en la ecuacién 4.32
E, = (prm + Ni) hy, = 115.47(7.5) = 866.025 kPa
®

No es necesario agregar el empuje del agua, pues el valor de prm se obtiene tomando la presion
activa total, con el peso volumétrico saturado del suelo. EI momento resistente del Muro milan es
(e.c4.19)

M, = ASFRfy(h —2r)

Ag = 0.01(60)(100) = 60cm?

M, = 60(0.7)(4200)(60 — 2(7.0)) = 8114400 kg.cm = 811.44 kN.m

Valuamos Ep’ e.c 4.31

Ea)’a - Mr
Yp

E, =

_ 866.025 (775) —811.44

5.5
75—-55+ -

E,’ = 512.87 kN
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Para cuantificar el empuje pasivo utilizamos las ecuaciones 4.33 y 4.34

P, = 3.57¢yy, + 0.5y, Hp

P, = 3.57(30) + 0.5(11)(5.5) = 137.35 kPa

Ep =ppHp

E, = 137.35(5.5) = 755.43 kN

Y se determina el factor de seguridad e.c 4.35:

E
FS=—2
EP

755.43

“s1287 - Y

Criterio de Tamez
Se calculara el factor de seguridad contra la falla de pata de la excavacién figura 5.17, se considera

una sobrecarga de 30 kPa en la colindancia con las siguientes propiedades en el ademe

Tabla 5.5 datos del ademe

h= 60cm

r= 7.0cm

p= 0.01

Fy= 4200 kg/cm®
Fr= 0.7

hm= 7.5m

M, = AsFRfy(h —2r)

A = 0.01(60)(100) = 60cm?
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M, = 60(0.7)(4200)(60 — 2(7.0)) = 8114400 kg.cm = 811.44 kN.m

3.57¢, (1+0.2 %) + 0.5y, Hp + %
F.S= g m
Pom + R
3.57(30) (1 +0.2 3—2) 4 0.5(11)(5.5) + —2(871;'244)
F.S= D" 1,
3 104.2 + 11.27 60

5.6. Movimientos del terreno aledafo a la excavacion

Se procede a calcular los desplazamientos verticales diferenciales de la excavacion de la figura

5.18, se tomara una relacién de empuje total en reposo de % = 2.3 y una relacién de rigidez

Bl = 1456 t/m?, considerar un desplazamiento vertical tolerable maximo de 0.003.

n*
Profundidad Y C ¢
rB KN/m3 KPa grados
NAF 16 0 27  arenalimosa
Muro 2.5 J
milan =
18 17 25 limo arenoso
Fondo del 7
corte 27
11 0 arcilla limosa
. u 29
30
11 0
33
16.5
! arcilla limosa
! 33
30
Arena muy
compacta

Figura 5.18. Caracteristicas de la excavacion
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Para este andlisis se emple6 el empuje total en reposo al nivel de excavacion entre la carga total
aplicada de los puntales

t
E 85.1/ 2
R 37t

Y para la relacion de rigidez del sistema se realizé lo siguiente:

EC==0.14(2400)1-5\/250:260.264480<3x103’I‘«g/'cm2

_60(400%)

320x10%cm*
12

I
El = 8.328463389x10'3 kg * cm?
Separacion promedio entre puntales, considerando que tenemos tres niveles de puntales

h=Y2—=275m
4

k
EI _ 8.328463389x10%3kgscm? _ 14562.438 g/sz =14 56t/
nt 2754cm4 1000 ' mZ

Para % = 2.3 de la figura 5.19

x 100
=]
5 &
P
i

e
.

(=]
S
LI S O B

o
n =
U

valores bisicos (fig 2)
SuftH=0.22

distribuciones de carga:

=
[

cruce linea 8-9

""" constante

———- lincal

desplazamiento vertical maximo, dvm
profundidad de excavacién, H

1 P S | 1 s L. | 1 i
1 1.5 2 25 3 35 4 45
empuje de tierras en reposo, E;

carga total aplicada por puntales, R

tn

Figura 5.19 Desplazamiento vertical maximo Romo et al (1994)

dvm

T J-Cbz 00039
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Conc,=s,=29 kPa

Su 29 = 015
YyH+q 195

De la figura5.20: ag,, = 1

1.5
N '
<
it H
:;E 05} . s EyR=4
> B EJ/R=2.18
£ 0 ] =
& TI'H —| 2
g | ] 12.6 H/B
> [ .
T osf —| 3
E [ . s
3 y
'c . uJ
b |
%) H x-\R_. Ey/R=1
3
_175_ ! i ! Ll I PR I
015 02 _ 025 0.3 0.35 0.4 0.45 0.5
resistencia no-drenada prom hasta 12.6 H/B, S,
peso vol suclo, max prof exc,YH

Figura 5.20 Efecto de la resistencia al corte Romo et al (1994)

H 11 .
ZT 30" 0.37 De lafigura5.21, ay = —0.4
4
F B=8m
—b.
SF: 777 vZ2Zs EyJR=4
B m /7:
rﬁ' /7E‘JR=2.18

2 ¢ =
& 2101
:": 1; o
S
8 o
e -/\
g \
£ .
TR
g +F EJR=1

4 : 1 1 Il 1 1 == | ==3] —

1B 2B 3B
profundidad de excavacion, H

Figura 5.21 Efecto de la geometria Romo et al (1994)



14.56 t/m? entramos en la figura 5.22 y obtenemos ag;y = 1.22

El _
==

Con

(s1'sp=,u/1d ered wap)/wap=Y4I1g xJ

I/h*

rigidez del sistema E

Figura 5.22 Influencia de la rigidez del sistema Romo et al (1994)

Reemplazamos valores en la ecuacion 4.45

(0.0039)(1)(—0.4)(1.22) = —0.0019032

J‘CC

dvm

H

En la figura 5.23 tomamos

X

dv

dvm

218y 4

FyR

IL'

cruce linea 8-9 R
constante
== lineal

distribucion de carga:

el IV o i R e )

T o]
=

WAp ‘OWITXEW [E01}I0a OjudImIRZER[dsop
Ap ‘[eo1jIaA ojucrwezedsap

w
2
:

121416 18 2 22 24 26 28 3

distancia desde la excavacion, x

1

0 02 04 06 038

fundidad de excavacion, H

max. pro

Figura 5.23 Desplazamiento vertical de la superficie aledafia al corte Romo et al (1994)
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Se debe de cumplir

x2:2H

6y1 — Oyp = 0.56,,

61;1 - 5172 — 0-55vm =05 6vm
X,—x; 2H—-H ~ H

8, — &
L2 _ 0.5(—0.0019032) = —0.00095

Xy —Xq

(Distorsién angular)

6171 B 61;2
X2 — X1

< 0.003

8y1 — b2
Xo —Xq

= 0.00095 < 0.003

~ cumple
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CONCLUSIONES

Debido a las restricciones de espacio, las excavaciones profundas en suelos arcillosos de la ciudad
de México requieren generalmente de cortes verticales, con necesidad de soportes laterales. Por lo
gue en varias ocasiones, por razones de plazos, se necesitan de excavaciones de varios cientos de
metros de longitud y anchuras de hasta 40m; excavaciones gque presentan interesantes problemas y
aunado a esto al procedimiento constructivo que es lo que rige en este tipo de excavaciones con lo
cual se debe de tener presente por parte del ingeniero geotecnista y constructor para obtener buenos
resultados.

Toda excavacion provoca alteracion de esfuerzos en la masa de suelo que conduce a deformaciones
del terreno adyacente, que producen dafios a edificaciones vecinas que resultan afectadas por
levantamientos, asentamientos, grietas, etc.

Después de realizados todos los anéalisis de estabilidad necesarios para la realizacion de la
excavacion; y con los factores de seguridad que estos analisis nos presentan, se puede concluir lo
siguiente:

A).- Falla de fondo por subpresién

En este caso se propuso el sistema por bombeo de la excavacidn de manera que no ocurriera falla
por subpresion en la excavacion, se analizé que la ordenada del cono de abatimiento fuera menor a
224cm en cualquier punto de la zona de excavacion lo cual se cumplid, obteniendo un factor de
seguridad de 1.70 que se considera aceptable.

Ademas se puede proponer que el sistema de bombeo profundo para el predio en cuestion sea de
tipo eyector por encontrarse en una zona de lago, estas bombas deberan tener un tubo de inyeccién
de 13mm y otra de descarga de 19mm, pero con la desventaja que pueda resultar costoso el
bombeo, también se recomienda instalar piezémetros para verificar que en el campo, en todo punto
y en todo momento, la presién del agua sea menor a la presién del suelo

B).- Estabilidad de las paredes de la excavacion

Zeevaert trabaja con presiones efectivas, y luego suma la presion hidraulica, mientras que Tamez
trabaja con presiones totales.

Zeevaert incrementa el empuje activo efectivo Ex’ en un 10%, mientras que Tamez aumenta el
empuje activo total E5 en un 28%.

En los criterios empleados se hallaron los siguientes empujes totales sobre el muro Milan, para una
altura de corte de 11m.
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Método Empuje total

kKN/m
Peck (1969) 1319.35
Zeevaert (1973) 695.76
Tamez (2001) 1131.61
Diagrama en reposo  834.32

Observamos gue en este ejemplo el criterio de Peck es el que da el mayor empuje, mientras que el
método de Tamez da un empuje 60% mayor que el que proporciona el método de Zeevaert.

Con lo anterior se recomienda hacer el disefio estructural del muro Milan con lo que resulte mas
desfavorable de usar entre el o los criterios de redistribucién del empuje activo y el diagrama de
presion horizontal en reposo.

C).- Falla general de fondo

En cuanto a los criterios de Demeneghi y Tamez empleados para el caso analizado, los factores de
seguridad obtenidos son semejantes y se consideran adecuados por FS > 1.2 para este analisis, pero
en el criterio de Alberro da un factor de seguridad bajo y podria ocurrir la falla de fondo.

Método F.S

Alberro (1987) 1.11
Demeneghi (2013) 1.22
Tamez (2001) 1.25

Se aprecia el efecto de la precarga en los puntales, tanto en el aumento del factor de seguridad
contra la falla de fondo, como en la disminucion de los desplazamientos verticales en la zona
aledafia al corte, también es evidente que con los criterios de Tamez y Demeneghi el aumento del
factor de seguridad contra la falla del fondo cuando se toma en cuenta el efecto tridimensional.

Como se “menciono estos factores se consideran aceptables, y en el criterio de Alberro, se enuncian
algunas recomendaciones para prevenir la falla de fondo; modificar las caracteristicas de la
excavacion, cambiar el procedimiento constructivo, que la excavacion no se haga hasta el nivel
maximo de 11m; excavar por partes o en casos especiales cambiar la seccion de la excavacion de
rectangular a otra que se establezca.
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D).- Falla por pateo

El empotre del muro Milan es de 5.5 m con las caracteristicas analizadas; designa un factor de
seguridad muy satisfactorio ya que se establecio FS > 1.4 en este caso; para los andlisis se
obtuvieron los siguientes factores de seguridad de los criterios analizados

Método F.S

Zeevaert (1973) 1.47
Tamez (2001) 1.60

Los criterios empleados se consideran aceptables sobre todo el criterio de Tamez ya que el criterio
de Zeevaert apenas cumple con lo requerido, por lo siguiente para que el factor de seguridad por
parte del criterio de Zeevaert se pudiera incrementar, se tendrian algunas recomendaciones; las
cuales son; que se analizara la longitud de la pata para saber si esta se podria disminuir o aumentar,
y como medida adicional, debido a que dicha revisién toma en cuenta el momento resistente que se
genera justo en el punto donde se coloca el ultimo nivel de puntales, de ser posible, en el disefio
estructural se buscara incrementar dicho momento resistente.

E).- Movimientos del terreno aledafio a la excavacion

A partir del conocimiento de la geometria de la excavacion, del empuje en reposo, y de las
condiciones del suelo se propone un procedimiento sencillo que permite evaluar los movimientos en
el terreno, por efecto del proceso constructivo de la excavacion.

El método descrito, requiere Unicamente del conocimiento de la geometria de la excavacion y de la
relacion empuje de tierras en reposo-carga total aplicado por los puntales, Eo/R.

Asi, los movimientos en el terreno son relacionados directamente con la relacion empuje de tierras-
reaccion de puntales y el valor promedio de la resistencia al corte no-drenada.

Esto tiene interés practico ya que si el desplazamiento vertical maximo (dvm) puede ser estimado,
el perfil de asentamientos se puede definir, con lo cual se pueden demarcar las zonas de mayor
riesgo en cuanto a dafios inducidos a construcciones localizadas a lo largo de las excavaciones.
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