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CAPITULO I : INTRODUCCION

Las cimentaciones de la mayor parte de las estructuras se desplantan abajo de la
superficie del terreno. Por lo tanto, no pueden construirse hasta que se ha excavado el suelo o
roca que estd arriba del nivel de desplante de las cimentaciones.

Una excavacién es un hueco que se hace en el suelo con un propésito especfico; el
proyecto de una excavacién depende principalmente de dos factores: la naturaleza del suelo y
las dimensiones de la excavacién.

La naturaleza del suelo influye con su resistencia, su deformabilidad, su facilidad para
ser excavado, la profundidad del agua subterrdnea y su permeabilidad, mientras que el tamaiio
de la excavacion influye o tiene que ver en el proyecto de la excavacion con su profundidad,
drea, volumen por excavar y el espacio requerido para el trabajo del equipo y para la estructura.

Las excavaciones se pueden clasificar sencillamente de la siguiente manera:

- Excavaciones abiertas o excavaciones que no requieren de alguna estructura
especial para soporte del suelo ni para el manejo del agua subterrdnea.
- Excavaciones profundas o excavaciones de una profundidad mayor de 6 m

(fijado a priori), de las cuales se tratard el presente trabajo.

En las excavaciones abiertas el suelo se excava ddndole a los taludes de la excavacién

la mayor inclinacién que permita la estabilidad del mismo, como podria ser 1.5 (horizontal) a



1.0 (vertical) en arenas, disminuyendo el talud en relacién -directa ‘con fe‘I'~ aumento:de:la .

profundidad de la excavacion y con la baja resistencia del suelo.

Para un andlisis de estabilidad adecuado en el caso de las excavaciones abiertas, el
andlisis se deberd realizar por medio de los procedimientos de estabilidad de taludes, mientras
que en el andlisis de una excavacion profunda se procede al estudio de los ademes o
entibaciones de las excavaciones y los mamparos o tablestacas ancladas.

En excavaciones profundas se recurre al uso de ademes debido principalmente a la falta
de espacio dentro del drea de excavacién. Esto significa que una excavacién profunda no
requiere necesariamente de un sistema de ademado, si hay espacio se puede recurrir al uso de

taludes.

Todo proceso de excavacion estd asociado a un cambio del estado de esfuerzo en el
suelo, este cambio estd inevitablemente acompanado por deformaciones. Estas comiinmente
toman la forma de hundimiento del drea que rodea la excavacién, de movimiento hacia dentro
del suelo situado en los bordes y de bufamiento del suelo localizado abajo del fondo. Las
estructuras apoyadas en cimentaciones que descansan sobre el material que se deforma,
experimentan los movimientos correspondientes. Comuinmente se asientan y se mueven hacia
la excavacién.

Como no puede hacerse una excavacion sin alterar el estado de esfuerzo en cierto grado,
puede considerarse como inevitable el que se produzcan algunos movimientos de las estructuras
vecinas. Sin embargo, a los movimientos inevitables asociados a un tipo de construccién

determinado, pueden anadirse otros debidos a la mala técnica de construccién. Si el



apuntalamiento de los frentes de excavacion se hace descuidadamente, por ejemplo, pueden
ocurrir grandes desplazamientos.

La porcidn del movimiento asociada a las malas técnicas debe considerarse como
innecesaria y por lo tanto, debe evitarse.

Meétodos de construccién distintos traen consigo montos también distintos de movimiento
inevitable. En algunos casos, no puede usarse un procedimiento dado, debido al dario
demasiado grande que indiscutiblemente se haria a las estructuras vecinas, aun cuando la
técnica fuera excelente. Por lo tanto, el ingeniero deberd estar prevenido de las consecuencias
que arranca el uso de diferentes procedimientos de construccién y deberd tener el cuidado de
no especificar métodos de excavacion y apuntalamiento que no puedan efectuarse sin causar
darios a las propiedades adyacentes.

Para evitar este peligro, el ingeniero necesita estar familiarizado con los diferentes
procedimientos de excavacién y de apuntalamiento de los frentes de las excavaciones. En un
trabajo dado, deberd utilizar las observaciones que sean necesarias para determinar si los
movimicntos son mayores que los que deben considerarse como inevitables, y para determinar

la mejor forma de reducir cualesquiera movimientos que puedan evitarse.

Esie wrabajo consta fundamentalmente de dos capitulos en los que se contempla el
andlisis y disefio de excavaciones profundas, asi como su posible influencia en las estructuras
colindantes.

En el capitulo II se revisan los estados limite de falla, analizando la posibilidad de falla
del fondo de una excavacién por subpresién en estratos subyacentes, se explica el mecanismo

de falla buscando que se entienda por completo el fendmeno fisico. Se estudian las propiedades



hidrdulicas de los suelos, mismas que son de fundamental importancia en el estudio de los
problemas de estabilidad. Asi mismo, se habla del flujo de agua en la masa del suelo, del
fendémeno de capilaridad, de conceptos bdsicos camo esfuerzos totales, neutros y efectivos; se
discute sobre el propésito y métodos de drenaje en excavaciones y se estudia el problema de la
filtracién en los pozos utilizados para reducir el nivel fredtico, tanto desde el punto de vista
analitico como grdfico (redes horizontales de flujo). Ademds, se da una tabla que al utilizarla
con criterio da una idea apraximada de los intervalos de aplicabilidad de los distintos sistemas
de abatimiento por bombeo, tomando como base el didmetro en mm de los granos del suelo en
cuestion.

En el inciso 11.2.9 se plantea un problema (ejemplo ilustrativo) en cuya solucién se
aplican los conceplos tedricos iesefiados hasia agul,

Posteriormente se analiza la posibilidad de falla de fondo de una excavacién por cortante
y se establecen los factores de carga y resistencia a utilizar. Se comenta acerca de la estabilidad
de las paredes de una excavacion y de los métodos comiinmente utilizados para ademar,
ademds, se estudia la forma de determinar los empujes sobre los troqueles y el diserio estructural
de los ademes. Se trata someramente el tema de los problemas legales que causan las malas
operaciones de construccién de una excavacion y de sus efectos nocivos en las estructuras
colindantes; se dan ciertas recomendaciones para efectuar excavaciones y se comenta sobre las
medidas adoptadas para proteger los edificios histéricos existentes en las zonas por donde pasard
la linea 8 del Metropolitano de la Ciudad de México. Finalinente se retoma el ejemplo ilustrativo
planteado y se realiza la revisién por falla de fondo, asi como el cdlculo del talud por un
método sencillo (dadas las condiciones del problema) en las transiciones de las etapas de

excavacion.
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En el capitulo 1II se revisan los estados limite de servicio analizando las causas que
provocan el fenémeno de expansiones instantdneas y diferidas por descarga en €l drea de la
excavacion y en los alrededores. Se establece que es vélido utilizar la teoria de la elasticidad para
determinar la magnitud de dichos movimientos. Se comenta acerca de la determinacioén de
algunos pardmetros eldsticos (E, médulo de elasticidad y p relacién de Poisson). Se comparan
los criterios de varios autores en el andlisis de expansiones, tanto a corto como a largo plazo y
se concluye que es necesario aplicar un factor de reduccién a los valores calculados
analiticamente de las expansiones; ya que resultan mayores que los medidos en el campo.

Asi mismo, se habla del asentamiento del terreno natural adyacente a las excavaciones
y se analizan las componentes que intervienen en la generacién de movimientos en la cercanfa
de una excavacion.

Finalmente se retoma el e¢jemplo ilustrativo planteado inicialmente y se calculan las
expansiones instantdneas en 3 puntos de importancia; se determina en qué gradoe afectan a la

estructura colindante y el empuje de tierras sobre el ademe.

En el capituio IV'y uitimo se presentan las conclusiones a ius que fierios llegado al hiaber

desarrollado este trabajo.



CAPITULO II: REVISION DE ESTADOS LIMITE DE FALLA
1.1 Generalidades.

De acuerdo con el articulo 183 del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal, se considerard como estado limite de falla cualquier situacién que corresponda al
agotamiento de la capacidad de carga de la estructura o de cualesquiera de sus componentes
incluyendo la cimentacién, o al hecho de que ocurran darios irreversibles que afecten
significativamente la resistencia ante nuevas aplicaciones de carga.

Las Normas Técnicas Complementarias establecen los estados limite de falla mds
importantes para cada material y tipo de estructura.

La verificacién de la seguriidad respecto a los estados limite de falla incluird la revisién
de la estabilidad de los taludes o paredes de la excavacién con o sin ademes y del fondol de la
misma. El factor de resistencia serd de 0.6, sin embargo, si la falla de los taludes, ademes o
fondo de la excavacion no implica darios a los servicios publicos, a las instalaciones o a las
construcciones adyacentes, el factor de seguridad serd de 0.7. La sobrecarga uniforme minima
a considerar en la via publica y zonas préximas a la excavacién serd de 1.5 t/m? con factor de
carga unitario.

Ademds de estudiar cuidadosamente las propiedades necesarias para la identificacion y
clasificacion de los suelos y de las rocas, el ingeniero especialista en cimentaciones debe poseer
un conocimiento cuantitativo de las propiedades fisicas de los materiales con que trabaja. Si,

por ejemplo, en la construccién de una cimentacion se requiere abatir el nivel de agua fredtica,
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el -ingeniero deberd estar informado con respecto a las propiedades hidrdulicas y las
caracteristicas de drenafje de los materiales del subsuelo. En este capitulo se analizardn estas
cuestiones.

I1.2 Falla por subpresion en estratos permeables.

I1.2.1 Mecanismo de falla.

8t TeshudTunh

ocurra fallia por

N subprasidn.
hw ™
estrato mperneable JI I l | I ! l I | I | l
e e
S ST esteato vemmo mmm

T

FIGURA 1 Falla por subpresion.

En el caso de suelos sin cohesidn, se analizard la estabilidad del fondo de la excavacién
por flujo del agua. Para reducir el peligro de fallas de este tipo, el agua fredtica deberd

controlarse y extraerse de la excavacién por bombeo desde cdrcamos, pozos punta o pozos de



alivio con nivel dindmico sustancialmente inferior al fondo de la excavacion.

Cuando una excavacion se realice en una capa impermeable de espesor h, la cual a su
vez descanse sobre un estrato permeable, debe considerarse que la presién del agua en este
estrato podria levantar el fondo de la excavacién, no obstante el bombeo superficial. El espesor

minimo h del estrato impermeable que debe tenerse para evitar inestabilidad de fondo se

considerard igual a:

h> (Z)sh,
Ym

donde:

hw = altura piezométrica en el lecho inferior de la capa impermeable.
h = espesor de la capa impermeable.

Yw = peso volumétrico del agua

= pocn unliissebtrinn dal o de la excavacidn v ol estrato permeanble,
§77 = POST VOWRINCINTE Qe SULT CRITC T joRao 8 Y28 £

Cuando el espesor h sea insuficiente para asegurar la estabilidad, serd necesario reducir

la carga hidréulica del estrato permeable por medio de pozos de alivio.



I1.2.2 Permeabilidad del suelo.

Las propiedades hidrdulicas de los suelos son de importancia en el estudio de los
problemas de estabilidad. E! conocimiento de la permeabilidad del suelo es necesario en los
estudios de filtracion del agua gravitacional subterrdnea y principalmente de las masas del
subsuelo que se encuentran estratificadas. La determinacion cuantitativa de la permeabilidad
de los suelos permite el cdlculo de los gastos subterrdneos en problemas de filtracion, drenado
y consolidacidn de los suelos.

Se dice que un material es permeable, cuando contiene huecos o intersticios continuos.
Todos los suelos y todas las rocas satisfacen esta condicién. Sin embargo, hay grandes
diferencias en el grado de permeabilidad de los diferentes materiales térreos. La cantidad de
agua que pasa a través de una roca densa puede ser tan pequeria que puede pasar inadvertida,
porque la evaporacién evita que se acumule en la cara expuesta; sin embargo, el paso del agua
a través de este material puede producir presiones de infiltracién entre los granos minerales, que
pueden ser tan grandes como las que se ejercen en materiales mds permeables que estén bajo
el efecto de una carga hidrdulica.

| Para entender cudles son las fuerzas que regulan el paso del agua a través de los
materiales térreos, es necesario conocer el significado de ciertos términos que se usan en
hidrdulica. En la Fig.2, los puntos ay b representan los extremos de la trayectoria a lo largo
de la cual pasa el agua a través de una muestra de tierra. En cada extremo se ha instalado un
tubo vertical, conocido como tubo piezométrico, que permite la observacion del nivel a que sube
el agua en esos puntos. El nivel del agua en el tubo b se conoce como nivel piezométrico

en b, y la distancia vertical desde ese nivel al punto b, es la carga piezométrica en b. La
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distancia vertical entre a y b representa la carga de posicién, AH, en b con respecto a a.

Si el nivel piezométrico en a, es igual al nivel piezométrico en b, el sistema estd en reposo,
y cualquiera que sea la magnitud de 4H, no habrd ninguna corriente de a hacia b. El agua
correrd solamente si existe una diferencia en los niveles piezométricos de a y b, a esta diferencia
se le llama carga hidrdulica h 6 diferencia de nivel piezométrico entre a y b. En la figura los

puntos a: y b1 estdn a la misma elevacion.

Sy H . carga Nivel pistomitiico
] | _} nicrivhca en d

Carga piezomelrica
mb

p AH = carga de
/ posicion

FIGURA 2 Diagrama que ilustra el significado de carga hidréulica, carga
piezométrica y carga de posicion.
En estas condiciones, la presion en a1, excede la de b: en una cantidad igual al peso

especifico del agua, multiplicado por la diferencia de nivel piezométrico. Este valor, rwh, se

llama presién en exceso de la hidrostdtica en b con respecto a a y se designa con el simbolo u.
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Esta presién es la que hace mover:el agua de a a b. La relacién

iy = Vul2) =

-~|r

es el gradiente de presién de a a b, y la relacién

-~

i=k =
Y

se define como el gradiente hidrdulico entre a y b, es un numero adimensional (no tiene
unidades).

El flujo de agua a través de las sustancias permeables estd gobeW por la relacion
empirica v = ki, enunciada por H. Darcy (1856) y expresa que la velocidad media de filtracién
v es directamente proporcional al gradiente hidrdulico i; la constante de permeabilidad k queda
definida como el coeficiente de permeabilidad, dicho valor depende de las caracteristicas de la
sustancia permeable, pero también es funcién del peso volumétrico y de la viscosidad del
liquido; dado que el agua es el unico liquido que importa al especialista en cimentaciones, la
influciicia de las diferencias cn ¢! peso volumétrico del liguido es despreciable. Ademds, los
cambios de viscosidad dentro de las variaciones ordinarias de temperatura del agua en el
subsuelo son relativamente insignificantes y pueden omitirse al resolver problemas prdcticos, asi,
se acostumbra y se justifica que los ingenieros civiles consideren el coeficiente de permeabilidad
como una propiedad constante del suelo o de la roca.

La determinacién directa del coeficiente de permeabilidad k se efectiia por medio de
aparatos llamados permeémetros. Se usan dos tipos bdsicos de permedmetros de acuerdo con

la permeabilidad de los materiales. Cuando el material estd constituido principalmente por arena
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limpia o mezclas de arena y grava se usa el permedmetro de carga constante, en donde no se
requiere mucha experiencia para la determinacion de k. Si los materiales son més finos como
arena fina y mezclas de arena, limo y ain algo de arcilla, se usa el permedmetro de carga
variable con el cual se pueden medir gastos muy pequerios que atraviesan la_probeta. En este
tltimo tipo de permedmetro se requiere mucha experiencia en la interpretacién de los resultados
cuando se trata de materiales que contienen arcilla. Para los materiales arcillosos se puede usar
con éxito un procedimiento indirecto para la determinacion del coeficiente de permeabilidad por
medio de la teoria de la consolidacién. Sin embargo, este procedimiento requiere mucha

experiencia y una comprension clara de la teoria de la consolidacién y sus limitaciones.

IT1.2.3 Flyjo de agua.

El conocimiento de la forma en que fluye el agua a través de la masa del suelo es bdsico
en la resolucion de los problemas de estabilidad relacionados con las obras de tierra,

cimentaciones, excavaciones y en general en la estabilidad de taludes artificiales o naturales.

Tomando en cuenta la movilidad del agua dentro del suelo se puede clasificar como:

a) Agua adsorbida la cual estd ligada a las particulas del suelo por fuerzas de origen
eléctrico.

b) Agua capilar cuyo flujo es muy importante en mecdnica de suelos, se encuentra por

arriba del nivel de aguas fredticas (NAF).
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¢) Agua libre o gravitacional que se mueve en el interior de la masa de un suelo por
efecto de la gravedad terrestre sin otro obstdculo que el que le impone su viscosidad

y la trama estructural del suclo.

En una masa del suelo, el agua libre estd separada del agua capilar por una superficie

de agua a la que se denomina Nivel de Aguas Fredticas.

Se considera Nivel de Aguas Fredticas (N.A.F.) a la superficie que constituye el lugar
geométrico de los puntos en que el agua posee una presion igual a la atmosférica, que en
cuestiones de flujo de agua y para fines de ingenieria en los que se trabaja con presiones

manométricas, se considera nula.

11.2.4 Capilaridad de los suelos.

E! enlendimien;o del fenémeno de capilaridad de los suelos es de importancia en
conjunto con las propiedades hidriulicas generales si se quiere comprender integramente el
comportamiento del suelo, principalmente en los problemas de resistencia aparente ocasionada
por la capilaridad, efectos de consolidacidon de les suelos, y atin mas importante es el proceso
de desecacién que afecta, por el desarrollo de fuerzas capilares, las propiedades de resistencia
y compresibilidad del material y produce fenémenos complejos en las masas del subsuelo y

principalmente en aquellos materiales altamente compresibles o en estado suelto.
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Una superficie liquida resiste tensiones debido a la atraccién superficial entre moléculas
adyacentes, esta atraccion molecular viene medida por la tensién superficial, una propiedad
constante de cualquier liquido puro en contacto con otro liquido o con gas a una cierta
temperatura.

Este fenémeno permite que un suelo seco succione o mantenga agua a niveles por
encima del nivel fredtico, el nivel al que asciende es inversamente proporcional al tamario de

los poros del suelo.

La altura (hc) de ascenso capilar, de acuerdo con el siguiente croquis, Fig. 3 estd dada

por la férmula que a continuacion se demostrard:

FIGURA 3 Altura capilar.



Se tiene que:
W = peso de la columna de agua por encima del NAF
F = fuerza debida a la tensién capilar (T)

W = ((w+D*/4) #h »y,,

F = g *D*T *cos«
Por equilibrio W = F

entonces:

[(7+D*)/4] ¥h_ xy, = w+D+T+cosa

. = (4+T+cosa}(D +y,) 4
Si el tubo capilar es de vidrio:
cosa =l

con

h_méx. = (4+T)(Dxy,)”
y se sabe que: T=0.074 glem. (contacto aire-agua a 20 C)

por lo tanto:
h_mdx =0.296/D

Dyhencm
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Las condiciones del ascenso capilar en una masa de suelo no son estrictamnete andlogos
a los de un tubo de vidrio, debido a que los huecos del suelo tienen diédmetros variables. Sin
embargo, el didmetro medio de los huecos estd relacionado con el promedio del tamafio de los
granos, y por lo tanto con la altura de ascension capilar. Por ello como una tosca aproximacion
de la altura mdxima h, (cm) a la que la capilaridad puede elevar el agua en un suelo dado,

puede escribirse:

donde:
e = relacién de vacios inicial
D,y = didmetro efectivo de Allen Hazen en cm
C = coeficiente empirico, que depende de la forma de los granos y de las
impurezas de la superficie.

En general, C tiene un valor comprendido entre 0.1y 0.5 cm®

Si la gravedad fuera la iinica fuerza que obrara sobre el agua en el suelo, el suelo situado

arriba del nivel fredtico estarfa siempre completamente seco, excepto durante la filtracin

A.

sonperltanato 3 i
resultante de las precipitaciones recientes. Pere, ol agua pone de manifieste la fuerza de tensidn

superficial, debida a la atraccidn entre sus moléculas en una interfase de agua y aire. La tensién
superficial combinada con la atraccion entre el agua para mojar estas sustancias, es una fuerza

que tiende a extraer o a retener humedad ariba del NAF. Esta fuerza es una manifestacién de

la ca;pilaridad.
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Cierta cantidad de agua de la superficie que se cuela dentro del terreno, no alcanza a
llegar al nivel fredtico, sino que la tension superficial la sujeta, ya sea en los vacios menores, o
bien, como anillos rodeando los puntos de contacto entre los granos de suelo. Una cantidad de
agua adicional puede ascender arriba del NAF debido al proceso de evaporacién y
condensacion.

A la humedad de estas fuentes se le conoce con el nombre de humedad de contacto. La
tension superficial en las peliculas de agua tiende. a juntar los granos y se origina la "cohesién
aparente" en las arenas y en los limos. A esta cohesion se le llama aparente, ya que por
inmersién las peliculas de agua se destruyen y, también la tendencia de los granos a permanecer
juntos. La cohesién aparente entre los granos de una arena suelta hiimeda, inhibe la facultad
de los granos de deslizarse entre si y tomar una configuracién mds compacta. Como una
consecuencia pueden encontrarse terraplenes de material sin compactar en estados notablemente
sueltos. Si se le sumerge, la estructura muy suelta sufre un colapso y los granos cambian a un

estado ailn suelto pero estable.
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I1.2.5 esfuerzos totales, neutros y efectivos.

En la masa de suelo existen esfuerzos producidos por el peso propio del suelo (fase solida
y liguida) o por sobrecargas que se le imponen.
En mectnica de suelos se acostumbra clasificar a los esfuerzos en totales, neutros y

efectivos y la relacion que existe entre ellos se expresa por la formuda:

donde:

p= Esfuerzovefectivo & intergranular, de cuya magnitud depende la resistencia al esfuerzo
cortante de un suelo.

P= Esfuerzo total, es un esfuerzo debido al peso de la fase sélida y liquida que constituye
un suelo y su‘ magnitud (P), para un estrato que se considera homogéneo con peso
volumétrico ()fn) a una profundidad (h) es: P =Tm *h

u= Esfuerzo neutro de poro, este esfuerzo comiinmente es producto de la presién

hidrostdtica que produce el agua intersticial, su magnitud para una profundidad (z)
medida a partir del NAF, es u=rw*z, produciendo esfuerzos de tension o compresion,
dependiendo de si (z) se mide a partir del NAF,hacia arriba o hacia abajo

respectivamente.
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Grdficamente, se acostumbra representar estos esfuerzos como se indica a continuacidn:

.

)
P=rm *h u=ﬁah p=P-u

Para n estratos, los esfuerzos totales neutros y efectivos de cada estrato se suman para
obtener los esfuerzos a la profundidad de interés.

La presién efectiva (esfuerzo efectivo) o intergranular es la que actiia entre los granos que
forman la estructura del suelo. Se denomina también presién efectiva porque al cambiar ésta

se originan deformaciones y cambios estructurales.

Dicha presién origina también friccién entre los granos ya que la friccién intergranular
es funcion de esta presién. En las arcillas y en general en los materiales cohesivos la presién
intergranular hace que los granos se acerquen entre si aumentdndose la adherencia entre ellos.
Ast pues, el conocimiento de la presién efectiva o intergranular es necesario en mecdnica de

suelos para entender e interpretar tanto los fenémenos de compresibilidad como de esfuerzo



cortante y en general todos aquellos problemas relacionados con el comportamiento estructural

del subsuelo.

La presién hidrdulica es aquella que se mide o se calcula, segiin el caso, en los poros
del material, y su determinacion es tan importante como la de la presién intergranular. La
presion intergranular o efectiva y la presion hidrdulica estén intimamente ligadas entre st en

todos los problemas hidrdulicos estéticos e hidrodindmicos de la masa del subsuelo.

La presién hidrdulica puede medirse en el campo por medio de piezémetros, Fig. 4, se
instela una purnta por;)sa a la projundidad a la que se desea medir dicha ;uresidn Para su
instalacion se hace una perforacion, e inmediatamente abajo y arriba de la punta porosa se
hacen sellos de un material mds impermeable que el suelo a la profundidad donde se desea
medir la presién del agua. Para este objeto se usa generalmente bentonita comercial. Entre los
dos sellos se coloca un filtro de arena para dar fécil acceso al agua dentro de la punta porosa,
la cual queda conectada al tubo piezométrico por donde sube el agua. La columna de agua
dentro del tubo piezométrico sube a una altura igual a la necesaria para equilibrar la presién

en el punto considerado.

La altura piezométrica del agua se llama carga piezométrica y el nivel al cual sube el
agua dentro del piezémetro nivel piezométrico del agua. En problemas de diserio se valoriza el

nivel piezométrico del agua por medio del estudio de las redes de flujo.
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A continuacién se explica cémo éncontrar la reIaVciénrque existe entre la presién efectiva
e hidrdulica.

Imaginese que el subsuelo se encuentra totalmente sumergido y que no existe flujo de
agua en el, es decir, el agua se encuentra cn condiciones estdticas. Lo cual se comprueba
instalando piezémetros en cualquier punto de la masa del suelo en dichas condiciones, Fig. 5,
dichos aparatos tendrdn un nivel piezométrico que corresponde a la superficie del suelo igual
al nivel de agua superficial. En estas condiciones el peso unitario del material sumergido serd

f‘ y el del agua )'w, de donde resulta que la presion total a una profundidad z, es:

Pz=/(7+r,,)dz
)

esta férmula expresa el peso total por unidad de superficie de la columna suelo mds agua, en

donde:

¥+, =vsat.
representa el peso unitario del material saturado entre la profundidad z y z+k, si fes constante

con la profundidad se tiene:

P,=(v+7,)2
de la expresién original de la presién total se concluye que:
Ld —
) vaz
1

representa la presion efectiva Pz a una profundidad z y que:
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es la presién hidrdulica Uz a dicha profundidad. Entonces la _presién total serd :
Pr=FP + Uz

Esta dltima ecuacion liga la presién efectiva con la presién hidrdulica y expresa una
condicién fundamental en todos los problemas de estabilidad relacionados con ingenieria del
subsuelo y en general de obras de tierra.

La presion total para una condicién geométrica estatigrdfica de saturacion y peso del

material del problema de que se trate, es invariable para una profundidad determinada, luego:

dPy + dUz = 0
asi:
dl-’z = .dUz

Esto significa que a un cambio de presion hidrdulica, corresponde un cambio igual y
contrario de la presién efectiva o intergranular.
En la Fig. 5 se muestran los valores de las presiones antes expuestas para la estratigrafia

y pesos volumétricos y condiciones estdticas del agua del subsuelo, el nivel piezométrico del agua

esta localizado a una profundidad de 2.0 m. Sin embarge, si los niveles piezométricos sufren un
descenso entonces existird en el subsuelo un flujo de agua descendente y el agua se encuentra
en estado hidrodindmico. Las presiones efectivas podrdn calcularse entonces para cualquier
profundidad por medio de la siguiente expresion:

Pr=Pz- hfw

donde h es la altura piezométrica del punto considerado.
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FIGURA 5 Presiones efectivas bajo flujo vertical de agua.

De lo anteriormente expuesto puede concluirse que el flujo de agua puede aumentar o

disminuir las presiones efectivas en direccidin de diche flujo.

Se puede dar el caso de un flujo ascendente vertical en cuyo caso se originarla una
disminucion de las presiones efectivas iniciales. Se ve entonces la gran importancia que ticiie ¢!

flujo del agua del subsuelo en problemas relacionados con presiones intergranulares.
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11.2.6 Abatimiento del nivel fredtico en excavaciones.

A continuacion se discute sobre el propésito y métodos de drenaje en excavaciones. En
la prdctica el drenaje se utiliza siempre que se desee eliminar presiones de filtracién, o aumentar
la resistencia al corte del suelo por reduccién de las presiones neutras. Consiste en deprimir el
NAF por abajo de la masa de suelo que requiere proteccion o refuerzo.

Las obras de ingenieria requieren excavaciones que frecuentemente alcanzan
profundidades superiores a las del nivel fredtico. Cuando el material excavaz'io sea una arena
limpia y permeable, la presencia del agua dificulta grandemente o imposibilita el progreso de la
excavacion bajo el nivel fredtico, al irse removiendo material, el agua de las masas vecinas fluye
hacia la excavacién y las fuerzas de filtracion que este flujo produce arrastran arena, asi, el
fondo de la excavacion se va rellenando en forma continua, por lo que al intentar profundizar
la excavacién bajo el nivel fredtico sélo se logra ensancharla, pero sin avance real en la
direccion vertical, Ademds de estas dificultades, puede haber agua anegando la excavacién lo
cual dificulta y encarece enormemente todos los trabajos del ingeniero, tales como preparacién
de cimbras, colados de concreto, etc. De aqui que sea deseable tener excavaciones en seco, lo
cual se logra bajando el nivel fredtico en toda el drea de la excavacién a una profundidad
mayor que la de ia propia excavacion. Cuando €l indaieiial a excavar sea una arcilla compresible,

_se pueden hacer extensivas las ideas expuestas para las arenas, pero el problema es algo
diferente. Si en una arcilla se pudiera hacer la excavacién y construccién posterior de la
estructura, en forma instantanéa (rapidez ideal), no existiria ningiin problema, ya que el material
tendria su contenido natural de agua 'y su impermeabilidad haria que, si el tiempo de exposicién

es suficientemente corto, el material no sufriera expansiones volumétricas ni cambiara su




resistencia. No obstante, en la realidad, los tiempos de excavacion estén lejos de la condicion
ideal y la excavacién produce cambios en las propiedades de la arcilla”a su alrededor,
disminuyendo su resistencia, lo cual tiene consecuencias sobre los taludes y propicia expansiones.

El problema ya no es bajar el nivel fredtico, que baja simultdneamente con el fondo de
la excavacidn, sino controlar el flujo del agua hacia la excavacidn, que aunque no llega a
inundarla, por su bajo gasto, producird todos los efectos perjudiciales citados.

También este efecto puede evitarse con un adecuado control del flujo hacia la
excavacion, utilizando los métodos de los que hablaremos en este capitulo.

En suelos estratificados, con estratos permeables y arcillosos alternados, se logran buenos
resultados abatiendo las presiones del agua en las capas permeables, en tal forma que el nivel
fredtico quede por abajo del fondo de la excavacién.

Para abatir el nivel fredtico hasta una profundidad deseada es necesario establecer, por
debajo de este nivel, un sistema de colectores ubicados dentro de las perforaciones, galerias o
zanjas. El agua fluye del suelo hacia los colectores de los cuales se elimina por bombeo o por
otros métodos apropiados. El gradiente hidrdulico que se produce en las paredes de los
colectores es muy alto y las particulas mds finas del suelo son poco a poco arrastradas al
colector, a menos que sus paredes sean protegidas por medio de filtros, los que consisten en
mallas metdlicas, o se forman con arena o grava zarandeada. Las aberturas de las mallas
metdlicas deben ser iguales al tamario Déo del suelo natural con el que se encuentran en
contacto (Deo= tamario de la malla por el cual pasa el 60 % del suclo).

Las perforaciones para drenaje van cominmente broregidas con tubos camisa metdlicos,
que en su extremidad inferior lleva un trozo de cario perforado o filtro, que queda en contacto

con el estrato acuifero.- Si el cario camisa tiene un didmetro menor de 22 pulgadas, el pozo se



distingue con el nombre de pozo punta. Cuando las perforaciones son de poco didmetro, el
bombeo se efectita simultdneamente en varias perforaciones interconectadas por medio de un
tubo colector de cabeza. Si el didmetro es mayor de 30 cm, se suele bombear el agua por medio
de un tubo de succién de mucho menor didmetro y el espacio entre este tubo y las paredes de
la perforacion se rellena con arena gruesa o con grava. En estos casos la perforacién recibe el
nombre de pozo filtro. El filtro anular de arena o grava sirve de sustituto a la cr;misa. Las zanjas
colectoras y las galerias consisten en conductos con juntas abiertas, embebidos en arena o grava
que satisface los requerimientos granulométricos de un filtro.

En el caso de arena, parte del agua drenada que fluye a los colectores es reemplazada
por aire (drenaje por invasién de aire). Los suelos de granos muy finos, por el contrario,
permanecen saturados y el volumen de vacios disminuye en una cantidad igual al volumen de

agua expelida (drenaje por consolidacion).

Los suelés muy finos también pueden ser drenados haciendo pasar por los mismos una
corriente eléctrica. Este tipo de drenaje se conoce como drenaje por electrobsmosis. Asimismo,
cuando se somete la parte superior de una masa de suelo muy fino a temperaturas inferiores a
0 °C, el material absorbe agua de las capas inferiores, la que se acumula en la zona superior
y contribuye a la formacion de capas de hielu. Se puede decir que el suelo de las capas inferiores

estd sujeto a un drenaje por congelacion sin olvidar, sin embargo, que hay acumulacién de agua

en las capas congeladas.

El método mds simple para controlar los efectos del agua en excavaciones poco

profundas consiste en colocar en lugares apropiados zanjas a las que el agua fluye por si sola



yde las que sea eliminada por bombeo, ver Fig. 6. Este procedimiento es aceptable en materiales
permeables, siempre y cuando tengan por lo menos una ligera cementacién y en suelos

arcillosos de suficiente resistencia y baja expansibilidad.
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FIGURA 6 Control de flujo hacia una excavacion poco profunda con zanjas colectoras.

La Fig. 7 ilustra otro método que ha dado buenos resultados.



FIGURA 7 Control del flujo hacia una

excavacién poco profunda con tablaestacas
usando zanja colectora.

*Métodos comunes para control del flujo de agua hacia excavaciones.

Los métodos modernos comunes para el abatiiniciiic del nivel fredtico ylo el control del
flujo de agua en excavaciones consisten en esencia en pozos de bombeo, de diversos tipos y
diseiios, en el nimero suficiente y en el arreglo y la profundidad adecuados, para lograr el
abatimiento del nivel fredtico a la profundidad deseada en la zona de la excavacién o para el
debido control del agua en la zona vecina a la excavacion.

Uno de los métodos mds populares es el de los llamados pozos punta de captacién. Un

pozo punta de captacion es esencialmente un tubo perforado o un tubo de malla de acero
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inaxidable o de latén de 5 a 7.5 cm. de diémetro y de 0.30 a 1 m de longitud. Estos tubos se
conectan a la parte inferior de un tubo vertical no perforado a la profundidad descada. La parte

inferior del tubo perforado tiene una cabeza especial para hincarla, con chiflones.

Una instalacién de pozos punta consiste en la colocacion de estos pozos alrededor de la
excavacién proyectada, a una profundidad que garantice el abatimiento deseado del nivel
Sredtico. Las separaciones de esos pozos suelen variar entre 1y 4 m y sus extremos superiores
estdn conectados a una tuberia de descarga de 15 a 20 cm de didmetro. La tuberta de descarga
va conectada a una bomba que extrae y envia a otro tubo conectado a ella el agua extraida.
Como es natural,un sistema de pozos punta instalado en la forma brevemente descrita en lo
anterior es sélo adecuada cuando el abatimiento requerido del nivel fredtico r;o es muy grande.

Por lo general es apropiado cuando la profundidad por abatir no es mayor de 5 m. En
aquellos casos en que la profundidad es mayor ha dado muy buen resultado la instalacién de
varias hileras de estos pozos de captacion a distintos niveles. Estas hileras suelen colocarse en
bermas dejadas exprofeso en el talud de la excavacion a cada 5 m de desnivel. En esta forma
se han logrado abatimientos del orden de 20 a 30 m. Sin embargo, en estos casos pudiera
resultar mds eficiente el uso de pozos profundos con bombas de turbina insteladas en su parte
inferior. Estos pozos profundos es frecuente combinarlos con pozos punta en muchos casos
prdcticos.

Los pozos profundos son de mayor didmetro que los pozos punta de captacién y son
también ampliamente usados para abatir el nivel fredtico. Son particularmente adecuados
cuando la excavacién es profunda, los suelos son muy permeables (arenas y gravas arenosas)

y siempre que exista una profundidad suficiente bajo el nivel al que se desea bajar el nivel
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fredtico, en la cual se mantenga la presencia del material permeable, para poder alojar en ella
la parte perforada o de captacion del pozo, pues debe recordarse que el abatimiento que un pozo
logra, siempre queda méds alto que el nivel al que debe colocarse el elemento captador de dicho
pozo. El sistema tiene la ventaja de poderse instalar fuera de la excavacién, de modo que no

interfiere con las operaciones de excavacion propiamente dichas.

También este procedimiento es particulanneme-ﬁtil cuando en el fondo de la excavacién
queda un estrato relativamente delgado de material impermeable, bajo el que haya una
formacién permeable saturada, Fig. 8. En este caso existe el peligro de que la presién del agua
en la frontera inferior del estrato impermeable iguale a la producida por el peso total de los
suelos sobre dicha frontera, pues entonces estard a punto de producirse un levantamiento del

fondo de la excavacidn.

En la parte a) de la figura 8 se muestra una excavacion en las condiciones reseriadas;
en ella se ha hecho uso de un sistema de pozos punta para abatir el nivel fredtico bajo el fondo
de la excavacion, pf,;ro ademds se ha usado un sistema de pozos profundos para reducir la
Dpresion del agua que actila en la frontera inferior del estrato impermeable en la zona del fondo
de la excavacidn; este abatimiento de la superficie piezométrica bajo la excavacién debe ser tal
que la presién neutral actuante en la frontera en estudio sea menor que la presién total
producida por el peso de los suclos suprayacentes a dicho nivel. Si h1 es la profundidad a la que
se ha abatido el nivel fredtico por medio de los pozos punta de captacién, h1+h2 es el espesor

del material permeable bajo el fondo de la excavacion y d el espesor del estrato impermeable,
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la presion del agua en la frontera inferior del estrato de arcilla deberd ser menor que el valor:
hi ‘zi+ (h2+d) “xn, parte b de la figura 8, donde 1d es el peso especifico seco del suelo en el
espesor hl'y m es el peso especifico total del material; de lograr tal abatimiento deberdn

encargarse los pozos profundos.

I1.2.7 Filtracién en pozos.

a) Estudio de un solo pozo

El estudio de la filtracién de! agua en pozos es de importancia para diversos problemas
de mecdnica de suelos. Principalmente cuando estos se usan para reducir el nivel superficial del
agua del subsuelo en excavaciones necesarias para alojar cimentaciones de estructuras de
edificios, apoyos de puentes, diques para la construccidn de embarcaciones, etc.. Ademds de la
importancia de poder prever las presiones hidrdulicas y gradientes hidrdulicos durante el bombeo,
es necesario también conocer el gasto probable de agua que se obtendrd de los pozos con objeto

de recomendar el bombeo necesario para el problema de que trate.

b) Problema de un solo pozo
Ast pues, para estudiar estos problemas supongase un pozo de didmetro (2ro) hasta llegar
a un depdsito impermeable. EI pozo ast dispuesto corta todos los depdsitos permeables del

subsuelo; de espesores dn y coeficientes de permeabilidad kn. Supongamos que el bombeo del
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FIGURA 9 Flujo de agua hacia un pozo

gasto "q" ccasiona una depresién (So) del manto, que sin embargo no excede el espesor del
primer depdsito de @ﬁcknte de permeabilidad ko. Aplicando la hipdtesis de Dupuit, que
establece que el gradiente hidrdulico en la seccién considerada es igual a la pendiente de la
superficie libre del agua; esto es, el gradiente hidrdulico sc conserva aproximadamente constante
para cualquier punto de la seccién cuando la depresién del agua en el pozo no es muy grande,
asi pues se puede establecer la condicién de gasto aplicando la ley de Darcy, Fig.9; en la

seccién Y-Y a una distancia radial r se obtiene:
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q =27rr-yka%+ 2nrd1k,%+ 2ﬂrdnk"%+ <o +21rrdnkn% (1)

la expresion anterior se puede escribir como sigue:

n
g% =2mkgydy+ ﬁ‘jz nk,d dy 2

que después de integrar quedaria:

n
ginr = nky?+3 2nk d.y+C
1

la constante de integracién C puede encontrarse si se considera que cuando r = ro, y=y0

g Inry = nkoya + Y 21k, d,y,+C
1

asi resulta:

C =qlnry-nkgys -3 2nkd,y, (3
1

sustituyendo valores y realizando simplificaciones algebraicas tenemos:

a
ro_ 2 .2
qln-’—o = wky(y-yp) + 3 2k d (y-y,) “)
1
s5i se considera gue cl régimen sc encuentra establecido para v = Ro, y=dp se encuentra la

expresion final para el gasto:

q = [7kfds-3) + 22 Y (dy ) B A (10217 (5)
1 (4

si la expresién (5) se escribe en términos de la depresion (So) del nivel de aguas superficial se

leeria como sigue:
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gl mkodysyy) +2m Y kd] [S,] (2] (6)
7 0

De la expresion (6) pueden obtenerse dos casos particulares:
Primero: El deposito superficial de espesor do atravesado por el pozo es mucho mds permeable

que los depdsitos impermeables que los depdsitos inferiores de tal manera que:

2z
k o
de donde se deduce que:
g = nk, (2d,+y, )(S,,)(ln%)" (7)

donde k,, es el coeficiente horizontal promedio.de permeabilidad.
Segundo: El depdsito superficial do atravesado por el pozo es impermeable, en cuyo caso los

acuiferos dn se encuentran confinados, entonces se obtiene:

g =25 Y kd] [So] [In2]” (8)
Fi [

De las férmulas anteriores para el caso de pozos en acuiferos no confinados, se ve que
aparentemente cuando s tiende a D se obtiene el mayor gasto, lo cudl no puede ser real puesto
que el drea de aportacién del pozo se reduce tedricamente a cero. Para encontrar el valor
mdximo del gasto, Fig. 10, se aplica el concepto de la pardbola de Kozeny,que establece que a

la salida el gasto debe ser compatible con el siguiente valor:

Q =2nr,(kyy) 9

por consiguiente, el gasto mdximo posible se verifica cuando (9) y Q=f1 (So) son iguales. En

la Fig. 11, se ha efectuadb la construccién recomendada por Kozeny para encontrar el valor de
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FIGURA 10 Pardbola de Kozeny

yo y al mismo tiempo el gasto mdximo aproximado.



El problema de filtracién del agua hacia el pozo puede considerarse principalmente como
un problema de flujo horizontal, de tal manera que si el suelo estd constituido de diversos
estratos permeables con permeabilidades ki, k2, k3, kn y espesores d1, d2, d3, dn, la solucién del
problema puede encontrarse satisfactoriamente, efectuando una transformacién geométrica de
la masa del suelo en sentido vertical haciendo a este isétropo. Para llevar esto a cabo se usard

el valor de la permeabilidad media:
ky = [ X kd ][ d]" (10)
1 1

en donde ‘,)"Zdi = D, espesor total de los estratos, por consiguiente para reducir el depésito a una
misma permeabilidad km, los espesores se tendrian que multiplicar respectivamente por kilkm

obteniéndose el espesor transformado de cada estrato:

d,~(7)(d) (11)

y el espesor ioial dei sisierna transforiiiado:

que como se ve de la ecuacién de la ec. (10), es igual al del sistema real, si se usa el coeficiente
medio de permeabilidad (km).
St el depésito no se encuentra confinado entonces se tiene, Fig. 11, aplicando la hipbtesis

de Dupuit:



g2k g

por integracion: 12
qlnr = 27rkm-2-y, +C
la constante de integracion se determina con la condicién de que cuando r = ro, yt = yo

q = k(3¢ -yo[)(2.3log L)” (13)

cuando el régimen se encuentra estabiecido r=Ro y yt=Do,, de donde:

g = nk (Do} —yo?)(2.3l0g=2)"' (14)
Yo

si el acuifero se encuentra confinado, Fig. 12 el gasto serd:
q=2 nrDO‘km-gf
para r=ro, y=yo de donde:
g = [27k,Do(yy))(2.3l08 L) -as)

y para que el flujo se estabilice r=Ro, y=do
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q = [2nk, D (d, -yo)](Z.SIogf;)J
pero de la Fig.12 se puede observar que do - yo = So, por lo tanto se obtiene:
g= (2.73kmDa‘)(Iog—ff) “(s,) (16)

se comprueba que la férmula anterior es idéntica a la ec. (8).
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FIGURA 11 Flujo de agua de un pozo en un estrato no confinado

La férmula para un pozo establecida hasta aqui indica que el gasto disminuye a medida
que (Ro) crece. Desde el punto de vista prdctico (Ro) no puede aumentar indefinidamente si

se trata de dep6sitos acuiferos de capacidad ilimitada o abastecidos eficazmente, cuando este
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FIGURA 12 Flujo de aguci en un pozo en un estrato confinado

es el caso, el valor de (Ro) quedard limitado a la distancia del abatimiento. Sin embargo,
Sichardt propone una férmula emplrica para estimar el valor de (Ro=Rs), resultado de
numerosas observaciones efectuadas en el campo cuando la fuente de abastecimiento queda

lejana, esto es, mds lejos que el valor dado por Sichardt; la férmula obtenida es:

Rs=C(h-hy)yk=C, Sk 17)

en donde (So) es el abatimiento del agua en el pozo en centimetros, (k) coeficiente de
permeabilidad en crajseg y el valor de Cs (seglciii)'” sc puede tomar como 300 para pozos y 200
para zanjas. El valor de Rs se obtiene en cm.
Por ejemplo, un pozo en arena donde So = 1000 cm, k = 10° cm/seg produce

Rs = (300 * 1000)/10 = 30000 cm = 300 m
y para una zanja de dren en limo con k = 1074 cm/seg, S0 = 200 cm, se obtiene el siguiente
valor de Rs:

Rs = (200 * 200)/100 = 400 cm = 4 m
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-¢) Estudio de un conjunto de Pozos -~

En mecdnica de suelos es importante investigar el funcionamiento hidrodindmico de un
conjunto de pozos para poder conocer las condiciones de flujo y las presiones hidrdulicas
necesarias de tomar en consideracion cuando se estudia la estabilidad del subsuelo en obras de
tierra y cimentacién. Asi también el de poder valorizar el gasto que dichos pozos aportan para
poder prever las condiciones de bombeo de la obra que se trate.

El estudio de este se puede efectuar desde el punto de vista de ingenieria préctica
haciendo uso de ios conceptos establecidos relacionados con las redes de flujo, las cuales son
aplicables en todos sus teoremas cuando se trata de un flujo horizontal a través de un estrato
permeable confinado por otros impermeables. Para establecer la validez de los teoremas de las
redes de flujo considérese por medio de la Fig. 13 las condiciones de flujo horizontal del estrato

permeable.

Se supone que es vdlida la hipétesis-de Dupuit en la seccién YY considerada, esto es: el
gradiente es constante en cualquier punto de esta seccién e igual al de la curva de abatimiento.

Asf pues, la altura piezométrica en la seccién considerada tendrd un valor determinado
(h), de donde se deduce que los puntos, en el plano horizontal, de igual nivel piezométrico,
definen una linea equipotencial.

El gasto que atraviesa los lados ab y ac del elemento diferencial que muestra la Fig.13,
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FIGURA 13 Condicién de flujo horizontal en estratos confinados

deberd salir por los lados bd y cd si es que existe continuidad de flujo, de tal manera que:

9 Vx a ~
2% dyds + 20dyd = 0

X

o sea

BV 3V
o Ty /] (18)

si el potencial en la seccion considerada queda representado por:
Y=h+d (19)

con respecto a la base horizontal del estrato permeable, entonces segiin la ley de Darcy, la

ecuacién (18) toma la forma:



definiendo a km como el coeficiente medio de permeabilidad igual para cualquier direccién de

flujo horizontal se encuentra:

I
b

3
z =0 (21

+ 2
2

»
~

x y

Se llega entonces a la ecuacion de Laplace, y que representa un sistema de curvas

equipotenciales o de igual nivel piezométrico cuya ecuacién es:

P=fi(xy)

Siguiendo los razonamientos anteriores se puede demostrar que las lineas de flujo

representadas por la ecuacion:

@ =fy(x,y)

satisfacen la expresion:
2,22 .0 (22)

De donde se deduce que el sistema de curvas equipotenciales o de igual nivel
piezométrico y las lineas de corriente son ortogonales entre si, y que el problema de flujo
hidrodindmico de uno o varios pozos puede ser resuelto por medio de los teoremas usados en

el trazado de las redes de flujo.
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En este caso, el gasto total del sistema de pozos serd:

Q=k, D -S:t (23)
(d

en donde km es el coeficiente medio de permeabilidad en sentido horizontal, D el espesor del
estrato permeable, So abatimiento del agua en el pozo desde el nivel inicial, Nf es el nimero de
canales de flujo que llegan al pozo 'y Np es el nimero de caidas de potencial.

De tal manera que la relacion:

E.]
]
=z

seguird siendo la caracteristica del sistema (Rc es el valor caracterfstico de la red de flujo).
Para ilustrar el procedimiento, tomemos como ejemplo el caso de un solo pozo de radio
r0 que atraviesa un solo manto permeable de espesor Do con un coeficiente de permeabilidad
k. La Fig. 14 muestra la red de flujo encontrada la cual tiene un valor caracteristico hasta la
quinta linea equipotencial de 1.6. Por lo que el gasto es igual a:
Q =1.6(k,, -D, ‘S, (25)

con objeto de verificar del procedimiento usamos la férmula (8) para un solo estrato confinado:
Q =2.73(k, D, -5,)(log2)" (26)
To

comparando las férmulas anteriores se observa que la caracteristica Rc es funcidn de la relacién

Ro/ro , esto es:



R, =2.73(log-2)" @
[

'de'lrrz" Fig. 14-para cinco caldas de potencial se obtiene Rofro = 60, de donde:
| 2.73/log 60 = 1.53

De aqui se concluye que, los resultados de aplicar la red de flujo y la formula tedrica son
equivalentes. Sin embargo, nétese que el gasto en el pozo es funcidn inversa de Ro/ro, por lo cual
antes del trazo de la red deberd estimarse el valor Ro por medio de la férmula empirica de
Sichardt para establecer la frontera equipotencial exterior de la red de flujo.

El concepto anterior servird para estudiar sistemas de pozos sujetos a un flujo horizontal
- en un estrato permeable confinado. Para el caso de estratos no confinados se puede obtener una

buena aproximacién por medio dc la férmula (7) y la Fig. 11, asi:
Q = [27k,J[0.5(d, +Y,) -Sa][ln%’] (28)

por medio del espesor promedio o equivalente De, que es igual a:

D s = é(do / D’
obtenemos:
Q@ = 2.734(k,D,S)flog 2" (29)

Se puede observar que la ec. (29) es estructuralmente equivalente a la férmula (26} y el

valor caracteristico Re de la red de flujo expresada por la ec. (27) que para el estrato confinado.



Los valores de do y yo se aprecian en la Fig. 11.
A continuacién se estudian varios sistemas de grupos de pozos empleando el

procedimiento propuesto.

2ro=1.20m
Ro=38m
Nf=8

Np=56
Nt/Np=8/5
=1.6

FIGURA 14, Red de flujo para un pozo.
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A. La red de flujo para el caso de dos pozos separados por una distancia L se muestra
en la Fig. 15. Se considera que la quinta equipotencial representa la frontera exterior de la red
de flujo. De dicha figura se obtiene:

a) El niimero de canales (tubos) de flujo Nf = 24;
b) El nimero de caidas de potencial hasta la quinta linea equipotencial
Np = 6;

c) Para este sistema de pozos el gasto total de descarga vale:
- Q =3.0(k,, -D, *S,) (30)

Las lineas de igual nivel piezométrico en el caso de flujo horizontal serdn también lineas
equipresionales o isobdricas y servirdn para valorizar el estado de presiones en cualquier punto
del plano horizontal x, y.

B. Consideremos ahora el caso de cuatro pozos en un recinto abastecido en sus fronteras
ABCD, Fig. 16 de tal manera que el perimetro representa la linea equipotencial extrema, es
decir, el agua tiene en este perimetro el mismo nivel piezométrico. Los cuatro pozos de didmetro
(2ro) se encueniran distribuidos como muestra ia Fig. 16. EI abatimiento del agua en ellos es
(80), el espesor del estrato (Do) y su coeficiente de permeabilidad (ko). La red de flujo obtenida

en estas condiciones proporciona la siguiente caracteristica para cada pozo:

(31)

X
n
==
n
[y
=)
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FIGURA 15 Red de flujo de agua para dos pozos.

Q = (9 4(2) #ldyS,) (32)




p

FIGURA 16 Red de flujo de agua para cuatro pozos.
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La presién hidrdulica en cualquier punto del plano horizontal (x,y} puede obtenerse de

la posicidn de las lineas de igual nivel piezométrico del dibujo de la red de flujo.

C. Considérese ahora el caso de un sistema de ocho pozos con las mismas
caracteristicas de frontera que el caso anterior como se muestra en la Fig. 17, el didmetro de
cada pozo es (2ro), el nivel piezométrico en todos los pozos es el mismo. El espesor del estrato

permeable es (Do) y el coeficiente medio de permeabilidad es (km). De la red de flujo se obtiene

que para cada uno de los pozos de esquina:

g = (kDo) (33)
y para cada uno de'los pozos intermedios:

g =2k, DSy 6

Por lo que el gasto total es:

Q = 104(k,D;S)) (35)
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FIGURA 17 Red de flujo de agua para ocho pozos.

Por los ejemplos anteriores se puede concluir que usando las redes de flujo podrd
resolverse el problema complicado de sistemas de pozos sometidos a una depresién del agua (S0)
constante en todos ellos. Serd necesario, establecer de antemano la distancia Ro de los pozos
a la frontera equipotencial exterior para la cual el nivel del agua inicial puede considerarse como

no alterado por el bombeo.
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I1.2.8 Recomendaciones para determinar el tipo apropiado de un sistema de bombeo.

Se escogerd el sistema de bombeo adecuado segin el tipo de suelo, empleando la

siguiente Fig.

ARENS LIMD NO PLASTICO
GRUESA MEDIANA FINA | GRUESO] FikO

GRava

CIONES Of 30060 em

S0MOAS DE EYECTYOR
O POIOS PUNTA

{(s1s7ema o€ wacio |

|

DRENAJE ELECTROSMOTICO

cersd o vy (e vt g witted 1 Mgl
100 10 ] 0.1 0.0v 0.001

Didmetro del grano, en mm

he

FIGURA 18 Intervalos de aplicabilidad de distintos sistemas de abatimiento por bombeo.



11.2.9 Ejemplo Hustrativo.

Este ejemplo se analizard de acuerdo a los criterios establecidos en el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal (RCDF) y en las Normas Técnicas Complementarias

para Diserio y Construccién de Cimentaciones (NTCDCC); ambos de 1987.

Se desea determinar la influencia de una excavacion profunda en las estructuras
colindantes; en la Fig. E.Il] se puede apreciar la planta y un corte del proyecto de un edificio

para oficinas y locales comerciales en su planta baja.

El edificio ocupard en planta un drea de 20x10 m en un predio de 30x10 m y estd proyectado
para contar con 8 niveles, planta baja y dos sétanos. El nivel de apoyo del segundo sétano se
“tendrd a 4.8 m, y considerando el espesor de losas de cimentacion y peralte de contratrabes, el

nivel del fondo de la excavacidn seré a 6.0 m.

El predio donde se realizard la excavacion esta localizado en la zona III de la Ciudad
de México de acuerdo con el Art. 219 del R.C.D.F.; su finalidad es alojar una cimentacion
compensada. En una de las colindancias exisie una sobrecarga de 4 t/m? debida a un edificio.

Aun cuando en las demds colindancias no existen estructuras, no es posible invadir sus
predios por que estos se utilizardn para diversos fines. Las otras colindancias corresponden a
la calle, la cual no se puede invadir por razones obvias.

La estratigrafia y propiedades del subsuelo del lugar se muestran en la Fig. E.I1.2
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Sondao mixto (tubo Shelby y Penetracién Standar)

Estrato Espesor
# {m)
1 48
2 3.2
3 1.8
4 .10
5 0B
6 2B
7 3.4
8 . 2B
9 8.5
10 9.1
" 6.3
Fin del sondeo

Profundidad
acumulada

(m) -

]

‘as

78

8.8

108

14

142

178

423

56

Entullﬁnﬁa

w=799 %
£e = 72.6 ko/em™2

Limo arenoarciioso

=152 t/m~3. c = 25 t/m*2

£c = 51.4 kg/em™2 Gdin = 50.3 kg/cm"2

w = 3602 %
Es = 56.1 kg/com™2

Ume ardliose

7= 1.4 t/m*3 e=20tm2

Ec = 39.3 kg/em"2 Gdin = 38.1 kg/em"2

wsz 4704 %
£e = 50.5 kg/em*2

Arcila Imosa

r= 1.1 t/m"3 c=15+t/m"2

Ec = 34.9 kg/em™2 Gdin = 35.B kg/em™2

w=b64.1 %
Ee = 120 kg/cm™2

Arena Imosa

Nz 1B gopes T = 18 t/m"3

Ec = 85.1 kg/em™2 Gdin = 69.2 kg/em™2

w=2705%
Ee = 51.0 kg/em™2

Umo arcloso

7= 1.18 t/m*3 c=204t/m™2

Es = 36.4 kg/cm™2 Gan = 30.0 kg/em"2

w= 1188 %
Eo = 43.3 kg/em™2

Limo_ar dllosoar snoso

T= 138 t/m*3 cn22t/m=2

£c = 30.1 kg/cm™2 Gdn = 27.5 kg/em™2

w= 2890 %
€8 = 51.2 kg/em™2

Arclla Imosa

T=117 t/m"3 ¢ =30 t/m*2

Ec = 38.5 kg/em™2 Gdn = 35.6 kg/em™2

wz 1827 %
Ee = 55.5 kg/em™2

Limo arefloso

*=127 t/m"3 ¢ =23 t/m™2

£ = 42.3 kg/cm™2 Gdn = 42.5 kg/em"2

wz 1917 %
€2 = 59.3 kg/em™2

Limo arciloso

T =125 t/m*3 ¢ni9t/m2

Ec = 45.8 kg/em*2 Gdn = 42.0 kg/em™2

w= 1667 %
Es = 73.3 kg/em™2

Umo_arcloso

v = 1.28 t/m"3 cz24t/m2

Ec = 55.4 kg/om™2 Gdn = 48,5 kg/em™2

wz 542 %

Arers Imosa

N = 62 gobes ¥ = 1.89 t/m~3

FIGURAE.Il.2 Estratigrafiay propledades del subsuelo




Profund|dc|d del sondeo 42.3 m -
Profundidad del nivel de oguos fredticas (NAF) 1.0m

Nomenclatura:
w = contenido nalural de agua
v = peso voluméirico natural

¢ = cohesidn aparente, determinada en prusba triaxial rdpida

Ee = mddulo de rebote eldstico, determinado en prusba de compresién no
confinada

Ec = mbduo de deformoclén, daterminado en prueba de compresién no confinada

Gdin = mddulo de rigidez al cortante dindmico, determinado en prusba del
pandulo de torsidn

N = nimero de golpes de la prusba de penetracién estandar

Los propiedades indicadas correspoden a los valores promedio en cada
astrato.

Se analizaré el siguiente caso:

Se tiene una excavacién de 20x10 m, por 6 m de profundidad, que colinda
con un edificio que transmite al terreno una carga de 4.0 t/m™2.

De acuerdo con la clasificacidn qua hemos establecido se iraia de una
excavacién profunda.

11110117/
11117777

COLINDANCIA
40 t/m"2 10 m

/11111777 l

1117117/
/1111177

PLANTA 20 m
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“Una répraseniacién grdfica del problema es:

— 20m i
! . Profundidad
4 t/m™2 R
*é&é&i**éé 0.00 m
T . NAF ¢ S 1.00 m
_‘ R limo arenoarcilloso

=152 t/m"3

4.60 m

o g: ' 6.00 m
o T v = 1.14 t/m™3 NRBTATR <

limo_arcilloso 7.80 m
S h
arcillo limosa
Lo 4 =1t — ES— = J:60 m
N ESTRATE DEANEANLE £210.6 m
limo_arcilloso v = 1.18 {/m"3 11.40 m

FIGURAE.N.3
ANALISIS Y DISENO DE LA EXCAVACION

De acuerdo con el articulo 228 del RCDF an el disefio de excavaciones
se daberdn considerar fos siguientes asfados limite:

A) De falla

—Estabilidad de fdludss (solo se hard mencidn)

—~Falla por subpresién en esiratos parmeables subyacentes

(En el inciso 1.2.1 de esta fesis se explica &l mecanismo de falla)
—Falla de fondo por coriante {en el inciso I.3.1 se explica el meca—
nismo de falla)

—Falla de cimentaciones de colindancios.

B) De servicio

—Movimiantos verticales y horizontales inmedialos y diferidos por descarga
en af drea de lo excavacidn y en los alrededores (en el inciso Il se tra~
tan estas cuestionss).



1
£

“** Revisién de estados limite de falla

Anélisis de falla por subpresién:

En excavaciones redlizados en suelos impermeables, bajo el nivel fredtico y donde
exisian esiralos permeables boje & fondo de las mismas, se debe garantizar que

lo presidn en los poros del sualo paermaable sea menor que & pesc dal material
comprendido enire el fondo de la excavacidn y lo frontera superior de cada uno de
los estratos permaables. De no cumplirse esto se laventard el fondo de la excavacion
es decir, se presaniard la llamada "'falla por subpresidn'.

De acuerdo con el inciso I.2.1 para satisfacer esta condicién &l espesor minimo h
del estrato impermeable debe cumplir con lo siguiente:

h>(vwthw)/rm
El significado de cada termino de esta desigualdad se axplica en dicho inciso.
En base a la Fig. E.1.3 se tiene que e espesor de lo capa impermaable entre
fondo de lo excavacién y la frontera superior del estrato permeable es:
h=96-6.0 =36 m

donde 9.6 y 6.0 m son los profundidades del estrato permeable y del fondo de
la excavacién respectivamaents.

Ademds, la altura piezoméirica en el lecho inferior de la capa impermeable (se
considera qua la capa impermeabla estd constituida por varios estratos y va de
0.0 0 9.6 m) es:

hw = 96-1.0 =86 m

donde 9.6 y 1.0 m corresponden a las profundidades de la frontera superior del
estralo permeable y ol nivel fredtico, respsctivamenie.

El término tm se calcula considerando que la capa impermeableanire el fondo de
la excavacidn y el estrato permeable esta constiluida por dos estralos de dis—
tinto peso volumédtrico, por lo cual se obtendrd un promedio pesado para tener
un sblo paso voluméirico de tal capa.



(1.8%1.14)04(1.8%1.11)

am

am = 1.125 t/m3

- Sustituyendo valores la desigualdad queda de la siguiente forma:-

3.6 > (8.6%1.0)/1.1.25

entonces 3.6 m < 7.64 m

La condicidn "no se cumple”, por lo que es necesario reducir la carga hidrdulica
en @ fondo de lo excavacidn sobre el estralo permeable, esto es el valor de hw
debe reducirse.

Se define como factor de seguridad al cociente entre fuerzas resistentes (Fr) y
fusrzas octuantes (Fa), en este caso se tandria: ’

Fr h*rm
Fs = =
Fa hw*rw

Despejondo hw se puede involucrar dicho factor entonces:

Para garaniizor que no exisia falla por subpresién proponemos qus Fs = 1.3
(3.6)(1.125)
(1.3)(1.0)

sustituyendo valores hw =

hw= 3.1 m

Este es el valor de la altura piezoméirica que debe haber en el lecho infarior
de la capa impermaable para garantizar que no haya falla por subpresién.



rastando este valor al hw inicial tenemos:
8.6-3.1 = 55 m

Esto significo que se debe reducir 5.5 m la carga de presidn {altura
piezométrica o carga hidrafica, se ufilizan como sindnimos) dal 85—
irato permeable por meadio de pozos de dlivio (esto de acuerdo con el
inciso 5.1 de las NTCDCC)

En los pozos de dlivio el abalimiento debe ser mayor para considerar
la variacidn del nivel pisazométrico dantro de la excavacién.

En la Fig. Ell.4 se muestra una fdea aproximada de! fendmeno, en la
cual se aprecia & cono de abatimiento que se forma.

El nivel dindmico en los pozos de alivio serd de 1.0 + 55 + 1.0 = 7.5 m
Serd necesario instalar piézometros en el esirato permaable dentro del
drea de la excavacidén, para verificar ‘que la profundidad del nivel pie-

zoméirico no sea mayor que 1 + 5.5 = 6.5 m en ninglin punto de lo
excavacién.

Determinacidn del gasto de bombeo

Se debe determinar el gasto de bombeo necesario para mantener abatidos
los niveles piezométricos en el estralo permeable.

La distoncia Rs hasta la cual se hard sentir el efecto da los pozos de
bombeo se pusde calculor con la férmula empirica de Sichardt:

Il Rs = Cs Sovk__ ]

(Ec. (17) dal inciso 1,2,1)

donde:

Rs = distancia horizontal en cm dal ceniro del pozo hasta la frontera
equipotencial exterior para la cual &l nivel del agua inicial puede
considerarse como no alterado por & bombeo, cuando el aculfero es
de capacidad ilimitada o abastecido eficazmante.

Cs = coeficiente empirico igual @ 300 {seg/cm)~1/2 para pozos aislados
o 200 para zanjas.



So'= cbuh'mienio de! nivel fredtico en el pozo en cm.

k.= coefiente de permeabilidad en cm/sag del esiroio permeoble hornzonial
an @l que se exirae el agua.

De acuerdo con lo onterior se tiene que:

Cs = 300 (sag/cm)™ /2

So = nive! dindmico en el pozo = 7.5 — 1.0 = 6.5 m = 650 cm-
y un valor medio para las arenas de la Ciudad de México -

k = 1¥10"-3 cm/seg
con lo cua e valor de Rs es:

Rs = (300)*(650)%(1£-3)"1/2
Rs = 6166.44 cm

Rs =617 m

Tedricamente esta es o distancia mdxima a la cual llegard la
influencia de! bombeo; en el coso de mantener dicho bombeo por
un tiempo prolongado se verian afectadas varias estructuras
colindantes.

Rs es una distancia radial la cuadl resulia relativamente grande
comparada con las dimensiones en planta de lo excavacion y irazar
ia red de flujo horizontal que se formaria an & estrato permeble
traeric como consecuencia ciertas imprecisiones. £l gasto de bombeo
para toda & drea da corie se puede deferminar ulilizando la férmula
de Dupuit (E. 26 inciso 1.2.7)

Q= —mmmmmem k D So [log(Rs/ro)]"-1

donde :
D = espesor del esirato permeable = 100cm
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Ro = radio del pozo de bombeo = 45 cm *
~sutituyendo volores se obliens

Q
Q

83 cm™3/sag
4.98 It /min

Instalando 8 pozos de dlivio de presiones en el estrato permeable
serd necesario exiraer un gasio de bombeo de aproximadamente
1 lt/min por cada pozo.

En la figura E.N.5 se puede apreciar la distribucién de pozos

que se propone. Los pozos se ubican deniro del drea de lo ex—
cavacion de tal forma que el flujo radial da cada uno de ellos
contribuya al desadlojo de agua de! drea total da excavacidn.

Los pozos cumplen una doble funcidén, alo vez que se logra dis~
minuir la carga de presidn, se capatard el agua de lluvio, gra-
cios o que se pueds dsjor una cierto psndisnta en el suslo del
fondo de la exacavacién y conducir el agua pluvid hacia ellos.

En suslos impermaeablas con sstratos de arena intercalados se
recomienda el uso da pozos de 90 cm da didmelro.

A fin de afector lo menos posible los presionesefectivas alrededor
da la obra es convenienia mantener en el exterior de la excavacidn
el nivel fredtico origind para lo cudl se puede utilizar el agua
exiralda de los pozos de abatimiento, inyectandola en los capas
arenosas a {ravés de pozos axiernos ol perimetro de la excavacidn
entre el drengje y el lindero del lote.

£l agua exiralda de los pozos de abalimienio debe ponerse en un es—
tanque de reposo para que el material orrastrado no tape las capas
orenosas o alin los drenajes ds lo ciudad, cuondo se vierte en gllos
el agua sobrante.

La baja del nivel fredlico puede aofectar seriamente las constucciones
vacinas, por lo que debe tenerse mucho cuidado cuando no se controla
el abatimiento fuera de la excavacién.

En el inciso 7.2.2 de la N.T.C.D.C.C se hacen varios recomendaciones
con raspacio al control del flujo de agua, mismas que se iranscriben
a continuacidn. ’



‘ ”Cbhtrol' del flujo de 'v:agu'a ‘

Cuando la construccion de la cimentacion requiera el abatimiento del nivel fredtico, se
extraerd el agua del predio mediante bombeo, siempre que se tomen precauciones para limitar
los efectos indeseables del mismo en el propio predio y en los colindantes.

Se escogerd el sistema de bombeo mds adecuado de acuerdo con el tipo de suelo. El
gasto y el abastecimiento provocado por el bombeo se calculardn mediante las teorias de flujo
de agua en suelos. El diserio del sistema de bombeo incluird la seleccion del nimero, ubicacidn,
didmetro y profundidad de los pozos; del tipo, didmetro y ranurado de los ademes, y del espesor
y composicion granulométrica del filtro. Asimismo, se especificard la capacidad minima de las
bombas y la posicion del nivel dindmico en los pozos en las diversas etapas de la excavacion.

En el caso de materiales compresibles se tomard en cuenta la sobrecarga inducida en el
terreno por las fuerzas de filtracion y se calculardn los asentamientos correspondientes. Si los
asentamientos calculados resultan excesivos, se recurrird a procedimientos alternos que
minimicen el abatimiento piezométrico. Deberd considerarse la conveniencia de reinyectar el
agua bombeada en la periferia de la ecxcavacion.

Cualquiera que sea el tipo de intalacion de bombeo que se elija, su capacidad
garantizard la extraccion de un gasto por lo menos 1.5 veces superior al estimado. Ademds
deberd asegurarse el funcionamiento ininterrumpido de todo el sistema.

En suelos de muy baja permebilidad, como las arcillas lacustres de las zonas 'y 1, el
nivel piezométrico se abate espontdinemente al tiempo que se realiza la excavacién, por lo que
no es necesario realizar bombeo previo, salvo para evitar presiones excesivas en estratos
permeables intercalados. En este caso mds que abatir el nivel fredtico, el bombeo tendré como
objetivo:

A) dar una direccion favorable a las fuerzas de filtracion; o
B) preservar el estado de esfuerzos del suelo, e
C) interceptar las filtraciones provenientes de lentes permeables.

En todos los casos serd necesario un sistema de bombeo que desaloje el agua de uno o
varios cdrcamos en los que se recolecten los escurrimentos de agua superficial.
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FIGURA E.IL.5 Croquis de la distribucién propuesta de los poms de abatimiento.



I1.3 Falla de fondo.

I1.3.1 Mecanismo de falla.

Puede ocurrir la falla del fondo de una excavacién debido al peso propio del suelo

adyacente, situado por encima del fondo de la misma, asi como por sobrecargas impuestas en

la superficie.

CONDICION PARA
QUE NO EXISTA
FALLA DE _FONDO:
Pv+Z. qFe<CuNcFr

capacidad
del suelo.

FIGURA 19 Falla de fondo.

En caso de usarse para soportar las paredes de la excavacion, elementos estructurales
como tablestacas o muros colados en el lugar, se revisard la estabilidad de estos elementos por
desplazamiento general de una masa de suelo que incluya el elemento, por falla de fondo, y por

falla estructural de los troqueles o de los elementos que éstos soportan.
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La revisién de la estabilidad general se realizard por un método de andlisis limite. Se
evaluard el empotramiento y el momento resistente minimo del elemento estructural requerido
para garantizar la estabilidad.

La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas blandas a firmes se analizard

verificando que:

Pv +2ch ( CeruFR

donde:
Cu= cohesién aparente del material bajo el fondo de la excavacién en condiciones no
drenadas, t/m*

Nc= coeficiente de capacidad de carga definido como:
N,=5.14[1 +0.25(%) +0.25(2)]

para DfiB<2 y B/L<]
donde Df es la profundidad de desplante en m.

En caso de que DjiB y BIL no cumplan las desigualdades anieriores, dichas relaciones
se considerardn iguales a 2 y 1, respectivamente,
Pyv= presién vertical total actuante en el suelo, a la profundidad de excavacién, tim’

(presion total debido a la columna de suelo a nivel del fondo de la excavacién).
q Fc= sobrecargas superficiales afectadas de su respectivos factores de carga, t/m?
Fc= factor de carga: varia entre 1.1 y 1.4 segun la importancia de la estructura.

Fr= factor de resistencia igual a 0.5 . Si la falla no afecta a servicios piiblicos,

instalaciones o construcciones adyacentes, el factor de resistencia serd de (.7 .
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11.3.2 Estabilidad de las paredes de una excavacién.

Las paredes de una excavacion pueden ser soportadas o no-soportadas; las primeras
usualmente son verticales, ademadas y con o sin puntales y las tltimas, son inclinadas con

cierto talud.
Excavaciones a cielo abierto con taludes sin apuntalar.

Las excavaciones poco profundas pueden hacerse sin sostener el material circunvecino,
si existe el espacio adecuado para construir taludes que puedan soportar al material. La
inclinacién de los taludes es funcion del tipo y cardcter del suelo o roca; de la profundidad de

la excavacidn y del tiempo que la excavacién vaya ha permanecer abierta.
Entibamiento y apuntalamiento de las excavaciones poco profundas.

Muchas dreas de los edificios por construir se prolongan hasta Io_s linderos de la
propiedad o son adyacentes a otras en las que ya existen estructuras. Bajo estas circunstancias,
los frentes de las excavaciones deben hacerse verticales y usualmente requieren ademe. En la
prdcticé, se usan varios métodos para ademar.

Si la profundidad de la excavacién no es mayor de 4 m, se acostumbra hincar tablones
verticales alrededor del limite de la excavacién propuesta, a los que se les llama forro. La
profundidad a la que se hinca el forro se mantiene cerca del fondo al avanzar la excavacién.

El forro se mantiene en su lugar por medio de vigas horizontales llamadas largeros, que a su vez
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estdn soportados generalmente por puntales (troqueles) horizontales que se extiender de costado
| a costado de la excavacién. Los puntales son usualmente de madera, pero, si la excavacién no
tiene mds de aproximadamente 1.5 m de ancho, se usan cominmente tubos metdlicos que se
pueden alargar llamados puntales para cepas. Si la excavacién es demasiado ancha para poder
usar puntales que se extienden a lo largo de todo el ancho, los largueros pueden apoyarse en
puntales inclinados llamados rastrillos o rastras. Para su uso se requiere que el suelo en la base
de la excavacion sea lo suficientemente firme para que dé el soporte adecuado a los miembros
inclinados.
En la Fig. 20, se muestran dos formas tipicas pare o apuntelamicntc dc poca

profundidad.

FIGURA 20 Métodos comunes para apuntalar los frentes de las
excavaciones poco profundas.



- Entibamiento y apuntalamiento de excavaciones profundas.

Cuando la profundidad de la excavacién es mayor que 6 m, el uso de forros de madera
se hace antieconémico y se emplean comiinmente otros métodos para entibar y apuntalar. De
acuerdo con uno de los procedimientos, se hincan tablestacas de acero alrededor del limite de
la excavacion. Al ir extrayendo el suelo del recinto formado por las tablestacas, se insertan
largueros y puntales.

Los tipos de tablestacas que comiinmente se usan para este fin son los mostrados en la
Fig. 21. La resistencia y rigidez del tipo b que tiene el alma en forma de arco, excede a la de
alma plana a; mientras que las tablestacas con alma en forma de z son las que tienen la mayor
resistencia. En consecuencia se usan los tipos a y b en excavaciones de poca profundidad y el

tipo ¢ para las excavaciones mds profundas o para aquéllas en que se espera tener presiones muy

grandes.

— 1\

(@) ) @

Figura 21 Tipos de tablestacas comiinmente usadas para apuntalar los frentes de las
excavaciones profundas. a)De alma plana. d)De alma curva. c)Con forma de z.



Cuando la excavacién se ha profundizado unos cuantos metros, se insertan largueros y
puntales, como se muestra en la Fig. 22. Los largueros comiinmente son de acero 0 madera.
Prosigue luego la excavacion a un nivel inferior, y se instala otro juego de largueros y puntales.
Este proceso continiia hasta que se termina la excavacién. En la mayor parte de los suelos es
aconsejable hincar las tablestacas varios metros abajo del fondo de la excavacién para evitar
los bufamientos locales. En algunos casos, con la porcién hincada se elina la necesidad de
instalar un puntal en el fondo del corte. Es importante proporcionar apoyo vertical al
apuntalamiento. Esto puede hacerse manteniendo postes abajo del sistema de apuntalamineto
para que transmitan su peso al suelo inferior o sujetando el apuntalmiento a vigas que se

extiendan a través del borde superior del corte.
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FIGURA 22 Secciones transversales en apuntalamientos tipicos de excavaciones
profundas. a) Frente entibado con tablestaca de acero. b) Frente retenido por pilotes H
y forro.
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En ]a mayor parte de los suelos puede exponerse una cara vertical de varios metros
cuadrados &in peligro de que el terreno sufra colapso. Entonces, puede ser posible eliminar las
tablestacas para reemplazarlas con una serie de pilotes en H colocados con una separacion de
1 a 3 m. Estos pilotes verticales, se hincan con sus patines paralelos a los costados de la
excavacién como se muestra en la Fig. 22 b. Al quitar el suelo cercano a los pilotes, se
introducen tablas como se muetra en la figura y se acuiian contra el suelo que estd fuera del
corte. En general, al avanzar la profundidad de excavacién de un nivel a otro, se insertan
largueros y puntales de la misma manera que para el forro de metal.

Si el ancho de una excavacion profunda es demasiado grande para que permita el uso
econémico de puntales a través de toda la excavacién pueden usarse puntales inclinados,
siempre que exista el apoyo adecuado para ellos. En algunos casos es posible excavar la porcién
central del lugar a su mdxima profundidad y colar parte de la cimentacién. Después, la parte
terminada de la cimentacion sirve de apoyo a los puntales inclinados o rastras que se requieren
cuando se excava el resto. Este procedimiento se muestra en la Fig. 23.

Como alternativa de apuntalamiento transversal o de los puntales inclinados con
frecuencia se usan tirantes. De acuerdo a un sistema, mostrado en la Fig. 24, se hacen agujeros
inclinados en el suelo fuera del ademe o de los pilotes H; en terreno favorable se hace una
ampliacién o campana en el extremo del agujero. Luego se coloca el refuerzo que va a trabajar
a tension y se llena de concreto de perforacion. Usualmente, cada tirante se preesfuerza antes
de aumentar la profundidad de excavacién. El equipoy los métodos para perforar son semejante
a los usados para la perforacién de pilas.

Algunas veces, es preferible completar los muros exteriores de una estructura antes de

quitar el material en el espacio ocupado por los sétanos. Los muros se construyen en zanjas
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FIGURA 23 Apuntalamiento tipico en excavaciones anchas y profundas.

FIGURA 24 Uno de los varios sistemas de tirantes para soportar frentes verticales de
cortes.
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angostas apuntaladas, como se muestra en la Fig. 25. Después, cuando se han terminado los
muros y el sistema de piso se ha construido arriba, puede excavarse el bloque de suelo que
queda entre las paredes. El piso proporciona el apuntalamiento para la parte superior de las
paredes y puede insertarse el apuntalamiento adicional necesario cuando la excavacién progrese.

Ocasionalmente, los muros exteriores se construyen en una zanja llena de lodo o de un
liquido denso de arcilla en suspension semejante al lodo de barrenacién. El lodo estabiliza las
paredes de la zanja y permite la excavacién sin necesidad de ademe o de apuntalamiento. Las
armaduras del refuerzo se bajan en el lodo que se desplaza con concreto colocado con trompa
de elefante. Se necesita equipo especial para las diferentes operaciones, y las ocasionales

imperfecciones deben anticiparse y repararse.

Tablestacas

FIGURA 25 Meétodo para construir los muros de los sétanos antes
de hacer la excavacién general.
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Se debe verificar la estabilidad de las paredes de una excavacidn sea de acuerdo con las
recomendaciones dadas en los métodos de andlisis de estabilidad de taludes, o de acuerdo con
los diagramas de presion lateral que se presentan en la Fig.26. En este ultino caso debe tomarse
en cuenta la presencia de agua, sumando a las presiones anteriores, las debidas a la presién
hidrostdtica. También deben tomarse en cuenta las sobrecargas que actiien en la superficie. En
este caso los empujes generados serdn los de reposo (Fig.26). Si se tienen cargas concentradas
o lineales cuya intensidad sea pequeria comparada con las fuerzas totales del relleno (si el
empuje por la sobrecarga es menor del 30% del empuje activo), se recomienda calcular los
empujes aplicando la teoria eldstica como se indica en la Fig.27. Para sobrecargas mds pesadas

deberd hacerse un andlisis de cunias.

I1.4 Empuyje sobre los troqueles.

Los empujes a los que se encuentran sometidos los puntales se estimardn a partir de una
envolvente de distribucién de presiones determinada a partir de la experiencia local. En arcillas,
Ia distribucion de presiones se definird en fincion del tipo de arcilla, de su grado de fisuramiento
" yde su reduccién de resistencia con el tiempo. Cuando el nivel fredtico exista poca profundidad
los empujes considerados sobre los troqueles serdn por lo menos iguales a los producidos por
el agua. El disefio de los troqueles también deberd tomar en cucnta el efecto de las sobrecargas
debidas al trdfico en la via publica, al equipo de construccion, a las estructuras adyacentes, a
cualquier otra carga que deban soportar las paredes de la excavacién durante el periodo de

construccion, afectadas de un factor de carga de 1.1.
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FIGURA 26 Presiones laterales en excavaciones ademadas.
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: El analms éétmtlurél dé[ ademe de la excavacion se efectuard siguiendo el procedimiento
: vdésc}'iijo'/i enla Fig. 28. El dimensionamiento de los puntales y el ademe debe apegarse a los
(eqiiéﬁ;nieﬁtos estructurales establecidos. Deberdn considerarse en el disefio los efectos
combinados de flexocompresion y estabilidad lateral. El factor de seguridad contra falla del
ademe por flexién no serd menor de 1.5; en los puntales, debe verificarse un factor de seguridad

de 3 en cuanto a falla por compresion directa y de 2 respecto al pandeo.

Procedimiento de diserio:
1. Se calculardn las presiones sobre la parte saliente del nivel del fondo de la excavacién por los
métodos de la Fig. 26. Si coincide el nivel del agua con la superficie del terreno se usard }’=f’
y ariadanse las presiones hidrostaticas correspondientes, si dicho nivel estd a la altura del fondo
de la excavacion se usard Y=t y para niveles intermedios, se deberd interpolar entre aquellos

diagramas de presion.

2. Se deberd determinar la estabilidad del fondo de la excavacion por el método de la Fig. 29.
Si el fondo es estable se hincard la tablestaca aproximadamente 1.0 m 'y s:.; considerard que no
actua ninguna fuerza lateral en esa longitud. Si el fondo es inestable se deberd aumentar la
longitud de empotramiento como se indica en la Fig. 29, y considerarse la fuerza P’H actuante
en esa porcion de tablestaca. Se verificard que en todos los casos la longitud de empotramiento

cumpla con los requisitos impuestos por el flujo de agua hacia el fondo, Fig. 30 y Fig. 31.
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FIGURA 28 Andlisis y diserio de tablestacas flexibles apuntaladas.

3. Los momentos en la tablestaca entre puntales son iguales al 80 % de los momentos del cla
considerado libremente apoyado (claro simple), excepto para el claro superior, donde el
momento corresponde al del voladizo. EIl momento en el punto alfa de la tablestaca se calcula

suponiendo una viga en voladizo sobre dicho punto, y tomando en cuenta la fuerza P’H.

4. La reaccién en los puntales se calcula suponiendo el claro simple entre ellos.
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FIGURA 30 Penetracion necesaria de la tablestaca para evitar la tubificacién en arena

isétropa.
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FIGURA 31 Penetracion necesaria de la tablestaca para evitar la tubificacién en arenas
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I1.5 Importancia legal de las observaciones de campo para el control de las operaciones

de construccion.
En el pasado frecuentemente se ignord la inevitable cantidad de asentamiento o
bufamiento inherente a las operaciones de construccién. Los contratistas o ingenieros
consideraban poco prudente admitir la influencia de sus operaciones en estructuras vecinas. Se

han escrito numerosas especificaciones en las que se estipula que las excavaciones deben



o
[

efectuarse de manera que ho ocurran asentamientos en los suelos vecinos. Si no se recibian
quejas de los propietarios de las contrucciones vecinas, generalmente se suponia que se habia
cumplido con estas recomendaciones. Por otra parte, si hay reclamaciones, el tema se presta a
grandes diferencias de opinion, con respecto a la magnitud del asentamiento y del dario debido
al mismo. Actualmente, se ha hecho costrumbre que el ingeniero responsable de una
construccion, fije puntos de referencia, no solamente dentro de los limites de su propiedad, sino
también en las estructuras de los vecinos.

Las observaciones que se hagan en estos puntos de referencia frecuentemente son
suficientes para indicar la tendencia de los movimientos. En igual forma los propietarios vecinos,
cominmente emplean ingenieros independientes para que observen los movimientos de sus
estructuras. Si ocurre dario, los hechos del caso pueden determinarse ficilmente y generalmente

puede llegarse a un arreglo sin costosos litigios.
Estabilidad de las estructuras vecinas.
De acuerdo con las N.T.C.P.D.C.C.(*)"; de ser necesario, las estructuras adyacentes a

las excavaciones deberdn reforzarse o recimentarse. El soporte requerido dependerd del tipo de

suelo y de la magnitud y localizacién de las cargas con respecto a la gcavacion.

lNorrnns téenicas complementarias para ¢l disefio y construccién de cimeotaciones
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Estabilidad de la excavacion y asentamientos

Es de esperarse , para una excavacién a cielo abierto de profundidad d efectuada en
arena, un asentamiento que no se extenderd normalmente al eje de la excavacién mds alld de
una distancia igual a d, si el terreno adyacente soporta carga. En caso contrario, el asentamiento
no se extenderd mds alld de df2. Ademds, si la excavacion estd correctamente apuntalada, el
asentamiento mdximo no suele exceder de aproximadamente df200.

En excavaciones en arcillas, aiin debidamente entibadas, se pueden producir zonas
plastificadas en la parte superior de la propia excavacion. Estas zonas producirdn asentamientos
en la superficie que pueden ser muy grandes. En la referencia 15 se indica que los asentamientos

empiczan a ser considerables cuando:

donde: —)Aes el peso volumétrico.
d es la profundidad de la excavacion.
¢ es la resistencia no drenada.
reportando asentamientos de hasta df500 a distancias de 4d. Los asentamientos mdximos
observados son:
- menores de d/500 en el caso de arenas y arcilla dura
- entre d/100 y d[50 en arcilla blanda con poca profundidad debajo del fondo de la
excavacion y
- mayores de df50 en arcilla blanda y muy blanda, que se extiende a una profundidad

considerable por debajo del fondo de la excavacién.



_Consideraciones y recomendaciones para efectuar excavaciones

Al proyectar una excavacion, se tomardn en cuenta los siguientes aspectos del problema:
abatimiento del nivel fredtico y bombeo de las infiltraciones, estabilidad de las paredes y del
fondo, expansién del fondo en suelos blandos y posibilidades de tubificacién.

En todos los casos se efectuardn nivelaciones fijando referencias y testigos. Ademds, al
efectuar la excavacién se tomardn las precauciones necesarias para evitar movimientos que
afecten al comportamiento de estructuras vecinas, asi como el volteo de los cimientos
adyacentes. Para tal efecto pueden emplearse procedimientos alternos como son: excavacion por

zonas, excavacion por tramos en las colindancias y apuntalamiento de las paredes.

Cuando una excavacion efectuada en una séla etapa provoque movimientos indeseables
en estructuras vecinas o en la excavacién misma, pueden emplearse procedimientos alternos
como excavacion por zonas, excavacion por tramos en las colindancias y el apuntalamiento de
las paredes.

La excavacién por etapas y por zonas consiste en dividir en varias partes el drea de
excavacién; en cada parte se excava hasta la profundidad deseada. Iuego se cuela la losa de
fondo y se aplica la carga necesaria para igualar los esfuerzos verticales a los que existian antes
de excavar. Posteriormente se inicia la excavacion en otra parte y se repite el ciclo. En cada una
de las etapas debe cuidarse la estabilidad de los taludes, o bien, la del apuntalamiento y la del

fondo de la excavacion.
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La excavacion por tramos en las colindancias es particularmente iitil cuando existen
estructuras vecinas cuyos cimientos estén ubicados muy cerca de los limites de la excavacion.
Consiste en excavar un tramo pequerio del orden de 4 m en la colindancia, colar la cimentacion
y apuntalarla en caso necesario antes de repetir la operacién en un tramo adyacente. Si la
cimentacion contigua consiste en zapatas aisladas sin trabes de liga, deben extremarse
precauciones y reducirse el ancho de los tramos.

Debe proveerse el avenamiento necesario para controlar las infiltraciones superficiales en
el fondo de la excavacion, por ejemplo con zanjas drenantes, a fin de trabajar en seco y eliminar
la tubificacion o la alteracion de los materiales de apoz;o.

Debido a las presiones de agua en acuiferos situados debajo del fondo de una
excavacion, puede ocurrir el levantamiento del fondo. Para evitarlo, es necesario que la presion

de agua sea menor que el esfuerzo vertical total debido a los materiales entre el acuifero y el

fondo de la excavacion.

Medidas adoptadas para proteger los edificios histéricos existentes en las zonas por donde

pasard la Linea 8 del Metro de la ciudad de México.(%)*

Las obras del Metro de la Ciudad de México se iniciaron en la decada de los Sesenta.
En aproximadamente 25 arios, este sistema de transpote colectivo ha avanzado en forma
significativa. Actualmente tiene en funcionamiento nueve Lineas, de las cuales ocho dan servicio

en el Distrito Federal y una se extiende hasta el Estado de México, haciendo posible, en

ZFA(racm del anticulo "Sistema de transporte funcional™ publicado en la revista Ingenieria Civil del CICM No. 227 pag. 17, eneco-lebrero 1992,
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conjunto, el traslado diario de mds de cuatro y medio millones de usuarios.

' De acuerdo con el Programa Maestro del Metro se construirdn, a cortoy mediano plazo,
seis Lineas mds, entre las que sc cncuentra la Linea §, cuyos trabajos empezaron a finales de
1991.

Técnicamente hablando, se trata de una Linea superficial de Constitucién de 1917 hasta
la calle de J. Mina (1.9 km), en la solucién subterrdnea de Ermita-Iztapalapa y Fundicién,
hasta el cruce de Avenida 5y Rio Churubusco (6.2 km); serd superficial sobre Francisco del
Paso y Troncoso (3.4 km) y subterrdnea desde el cruce de Francisco del Paso y calle Hidalgo,
hasta Reforma (8.3 km). El tramo subterraneo constard de un tinel rectangular, formado por
muros y losas de concreto en el piso y el techo; tendrd nueve metros de profundidad y en cruces
bajo las otras Lineas , nasta 16 .

Dado que la Linea se ubica muy cerca del Centro Histérico se han adoptado medidas
tendientes a proteger los edificios histéricos que se encuentran en la zona. Se considera que no
se provocardn darios a los edificios, ya que se han adoptado normas para que los sistemas
constructivos sean mds seguros que los convencionales. Por ello, en el proyecto se ha aumentado
la profundidad de los muros de contencion, se ha reducido el tiempo de bombeo, la longitud
de las etapas de excavacidn y se incrementard el apuntalamiento de los muros de contencion.
| Previamente a la ejecucion de la obra se realizaron peritajes estructurales de los edificios
historicos de la zona y, en caso de requerirlo, se tiene comtemplado realizar trabajos de
reforzamiento de los mismos antes de iniciar los trabajos.

También se lleva a cabo un seguimiento permanente de las edificaciones durante la
construccion, por medio de una instrumentacién especial y un control topogrdfico de los

inmuebles.
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1.6 Ejemplo ilustrativo.

Analisis de falla de fondo:

De acuerdo con lo visto en el inciso II.3. 1 para la'revisid lde lu fcllu de fondo se debe cumpllr
con la siguiente desiguaidad: : .

Pv +.1'qfFc. Cu Nc Fr
U g (ec. 14, NTCDCC)
El significado de cada fermlno se expllca en dicho inciso.
Es convemenfa recordor que debe cumplirse también

Df/B < 2y queB/L <1

* ’A) Lu rewsnon se hace considerando las dimensiones de proyecto.
‘Para este e[emplo se liene que:
~(4.6%1.52)4(1.4%1.14)

Pv = - 6.00°
6.00 ‘

Pv = 8.588 t/m"2

La excavacién afecta o dos estratos por lo cual se obtuvo un peso
volumétrico equivalente, sacando un promedio pesado.

IqFe= 4(1.1) = 4.4 t/m"2 (colindancia edificio)

Para &l resto de los colindancias se debe considerar una sobrecarga uniforme
minima de 1.5 t/m"2 con un factor de carga (Fc) unitario (inciso 5.1 de las NTCDCC)

Por lo tanto: IgfFe= 1.5 t/m"~2
Para la parte del lado derecho de la desigualdad se tiene:

Cu = cohesién aporente del material bajo el fondo de la excavacién, en
condiciones no drenadas.

= promedio pesado entre 6 y 16 m de profundidad (se considera que la
falla de fondo por cortante afecta una profundidad del orden del ancho
de la excavacidn, bajo el fonde de esta, la cual estd comprendida entre
6y10+6=16m)
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" 2.162 }/m 2 no se considera el estrato de arena

- Ne = coeficiente de capacidad de carga del suelo definido en el inciso I1.3.1
T de acuerdo con el inciso 3.3.1" de los NTCDCC .y que depende de la
geometria de la excavacién.

Se denomina B al ancho de la excavacién, L a su longitud y Df a su
profundidad. B

porloque B=10m, L =20m “Df =6.0m

5.4 (14025 DE/B + 0.258/L)

"5,13}(155(0.25'(5 /10)+(0.25%(10/20)))

€l factor de resistencia serd igual a 0.7.

Fr= 07

Se considera que la condicion mds desfavorable corresponde a la colinancia con el edificio.

Aplicando la desigualdad tenemos

Pv +-1qFc 12.988 .. (4)
CulNcFr= 9919 - .. (B)
osi  Pv '+ Z q fFec > Cu Nc fr y la condicién inicial

NO SE CUMPLE




¢ B) Se propone realizar la excavacién en partes de fal fcrmc que’ B =L= 10 m,
La profundidad Df = 6.0 m

=10 m-4-
A
B=10m
S 4‘ . i 1}
. w

Con lo cual Nc queda

Ne

CuNe Fr = 10.892 .....(C)
(c) < (A) ‘por‘lo que la condicién inicial NO SE CUMPLE

* C) Ahora se propone redlizar la excavacién en dos etapas de profundidadea D1 y D2
respectivamente. .

Dt =D2 =300 m
Aplicando nuevamente la desigualdad para Df = 3 m, B =L=10m
tenemos

Pv+Xqfc < CuNcfr

Pv= 1.52(3) = 456 1/m2
IqFc= 4(1'1’: 4.4  t/m"2 (colindancia edificio)

Cu se obtiene del bromedio pesado entre 3 y 3 + B, es decir,
entre 3y 3+10 =13 m

(1.6%2.543.292+1.8*1.5+0.8%2+1.6%2.2)

Cu =
9

Cu= 2.02 t/m"2 no se considera el estrato de arena

Fr= 0.7 (colindencia edificio y calle)



por:lo q‘ue‘

CuNcFr= 965 ..()
“asi (D) < (E) y la desigucldad SE CUMPLE

Por lo tanto se recomienda que la excavacion se realice en dos etapas de profundidades D1 = D2 = 3m.
La 1a. etapa debe ejecutarse en dos partes de tal forma que la excavacién quede dividida por el eje A1-B1.

Se considera que en la 2a. etapa se sustituira el peso del suelo extraido por el peso del concreto reforzado
necesario para las losas y trabes de cimentacién.

{ 20m }

4=-B=10 m-{
=

Df=3m

CORTE A1-Bi

} 20m -+

~|--B=10 m-}

LIt Hly IV son las partes de las que constaré
cada una de las etapas de la excavacién,
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Célculo del talud en las transiciones [ a ll y lil a IV. T e v

La tronsiclén entre los dos zonas de lo excavacién (1 a ),  Uneo ArBi
de la primero etapa ( 0 a 3 m) se hard mediante un tolud.

El talud ser& provislonal por lo que podemos emplear un método senclllo para
analizar su establlidad.

Uno de estos métodos es el de Janbu en el cual el factor de seguridad
esta dodo por:

Cu

Fs = pgq No ————————mom— . [a]
TH + Iq

donde:

Neo = nimero de establidad dodo por !o figuwro E6.1

"

uq = foctor de reduclén adimensional dado por la flgure E5.2
La ecuaclén [a] se puede escriblr en formao de deslgualdad, quedando como sigue

H + Ig fe = 1.0
(Fe) <CuNo Fr ... (6] fr = 0.7

uq

3m

3m

5 esiruioZ | , ‘, ‘ a

7.8 m """"""""'f """"" fondo excav.




“Seflene qie H =3 m Cus 25 1/m2.
CENZ) A A

Iq Fr = 1.5(1)

3q= 1.5 (inclso5.1-NTCDCC): -

Se propone un talud p = 539, de la figure E_

y eon
Iq 1.5 :
H 1.52(3)

se obliene yq de lo flgura £6.2, yq = 089 ¢
Sustituyendo valores en [b] tenemos:
Cu No Fr = 2.5(5.5)(0.7) = 9,625

1.52(3) +:1.5

H+ Ig K
(Fe) = (1).=
[Te] 0.89. . g
, PomET MHeg
por lo que se cumple que -Cu No'Fr ;>. {Fe)

Q.78

5:27/;673'(3#0}5 17delo figura

B = ang tan (1/0.75)

(53.139)

w
]

53¢

Angulo del talud provisional para la transicién de 1 a li, 1a. etapa excav.



inec A-B

un talud.

Sistema de antibado.

La transicldn entre los dos zonas de lao excovacién (i o IV),
de lo segunda etepa ( 3 o B m) estratos 1y 2 de la figura EIL2 se hard mediante

El talud serd provisional por lo que podemos emplear un método sencillo
para analizar su estabilidad. Se utillza nuevamente el método de Jamnbu.

!
[

!

i

!

‘-"\

P

fondo excav.

"Setiewe quaH = 3 m, Cu=2162 t/m"2

Bl peso volumétrico se coleuia como se Indlea
1.6(1.52)+1.14(1.40)
m =
3.00
vm= 1343 t/m"3

Iq Fr = 1.5(1)
(Inclso 5.1 NTCDCC)

Iq= 15



Se propone el mismo folud de s = 53° &e_'jt':‘f'lgu:r‘d ESI No= 55

y con I
Iq 1.5
7H 1.343(3)

se obtlene yq de lo flgurs £6.2, 1 = 0.87

Sustituyendo voleres en [b] tenemos:

Cu No Fr = 2.162(5.5)(0.7)= '8.324 -
™+ Iq 1.343(3) #1150
== (Fe) = {1
uq , " 0.87: y

por lo que se cumple que Cu: No! fr S5

B = ang tan (1/0.75)

(53.139)

o
H

p=53°

0.75

Angulo del talud provisional para la transicion de Ill a |V, 2a. etapa excav.
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CAPITULO III: REVISION DE ESTADOS LIMITE DE SERVICIO.

HI1. Generalidades

De acuerdo con el articulo 184 del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal, se consideraré como estado limite de servicio la ocurrencia de deformaciones,
agrietamientos, vibraciones o dafios que afecten el correcto funcionamiento de la construccion,
pero que no perjudiquen su capacidad de soportar carga.

En el diserio de excavaciones se considerardn, de acuerdo con el articulo 228, cap. VIII
del Reglamento, los siguientes estados limite de servicio: movimientos verticales y horizontales
inmediatos y diferidos por descarga en el drea de excavacion y en los alrededores. Los valores
esperados de tales movimientos deberdn ser suficientemente reducidos para no causar dafios a
las construcciones e instalaciones adyacentes ni a los servicios piiblicos. Ademds, la recuperacion
por recarga no deberd ocasionar movimientos totales o diferenciales intolerables para las
estructuras que se desplanten en el sitio. Para realizar la excavacion se podrdn usar pozos de
bombeo con el objeto de reducir las filtraciones y mejorar la estabilidad. Sin embargo, la
duracion del bombeo deberd ser tan corta como sea posible y se tomardn las precauciones
necesarias para que sus efectos queden prdcticamente circunscritos al drea de trabajo. En este
caso, para la evaluacién de los estados limite de servicio a considerar en el disefio de la

excavacion, se tomard en cuenta los movimientos del terreno debidos al bombeo.

En el inciso 7.2.4 de las NT.C.D.C.C. se recomienda lo siguiente con respecto al

. procedimiento constructivo de una excavacion.
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N El prpcedirﬁieﬁfo dé excavacion deberd asegurar que no se rebasen los "estados limite de
sefvicib" (inbvimiemos verticales y horizontales inmediatos y diferidos por descarga en el drea
dé la excavacion y en la zona circundante).

De ser necesario, la excavacién se realizard por etapas, segin un programa que se
incluird en la memoria de disefio, sefialando ademds las precauciones que deban tomarse para
que no resulten afectadas las construcciones de los predios vecinos o los servicios publicos; estas
precauciones se consignardn debidamente en los planos.

Al efectuar la excavacion por etapas, para limitar las expansiones del fondo a valores
compatibles con el comportamiento de la propia estructura o de edificios e instalaciones
colindantes, se adoptard una secuencia simétrica. Se restringird la excavacién a zanjas de
pequenias dimensiones en las que se construird y lastrard la cimentacién antes de excavar otras
dreas.

Para reducir lla magnitud de las expansiones instantdneas serd aceptable, asimismo,
recurrir a pilotes de friccién hincados previamente a la excavacién y capaces de absover los

esfuerzos de tensién que pueda generar la expansion del terreno.

II1.2 Expansiones instantaneas y diferidas por descarga

De acuerdo con el inciso (a) de la seccion 5.2 de las N.T.C.D.C.C., para estimar la
magnitud de los movimientos verticales inmediatos por descarga en el drea de la excavacién y
en los alrededores se recurrird a la teoria de la elasticidad.

El médulo de elasticidad de las arcillas saturadas se puede determinar a partir de pruebas

de rebote eldstico en compresién no confinada (Dr Zeevaert,1973),referencia 1. El médulo de
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Poisson en arcilla saturada es del orden de 0.45. Las expansiones calculadas con los médulos
de laboratorio resultan en general mayores que las expansiones observadas en casos reales, por
lo que algunos autores han propuesto ciertas modificaciones para corregir este efecto. En este
trabajo se utiliza el criterio del Dr. Zeevaert (1973).

El cdlculo de las expansiones instantdneas se hard utilizando la ley generalizada de Hooke

para cada estrato.

1
ez=—E—[oz—v(ax+oy)]

Las magnitudes de los esfuerzos normales 0., 0., y 0, se obtienen con las siguientes
expresiones:

Para o, (Ing. Julio Damy R. 1985)
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Para 0.y 0, (Dashké y Kagdn 1980)
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donde: A =x® +y* + 2%

Los esfuczos 0., 0, 'y 0, corresponden a la siguiente figura y son los provocados bajo una

esquina a la profundidad z por la descarga uniforme q en una drea rectangular.

Esfuerzos normales bajo ura esquina de una drea
rectangular uniformemente cargada.

En el caso de excavaciones ademadas, se buscaré reducir la magnitud de los
movimientos instantdneos acortando la altura no soportada entre troqueles o efectuando la
excavacion en zanjas de ancho reducido.

Los incrementos de presion vertical 4 p inducidos por la carga superficial se calculardn



con la teorm de Ia elasttctdad a part:r de las prestones tmnsnuttdas por la subestructura al suelo.
Esms ércszones sé cstimardn conslderaudo hipdtesis exiremas de reparticion de cargas o partir
de un analzszs de Ia interaccion estdtica suelo-estructura.

» VPam evaluar los movimientos diferenciales de la cimentacién y los inducidos en
construcciones vecinas, los asentamientos diferidos se calculardn en distintos puntos dentro y

fuera del drea cargada.

La alta compresibilidad‘ . gran: espesor de los depositos de arcilla lacustre, de origen

volednico, sobre los cuales estd fcbtzs"trufda la mayor parte de la ciudad de México impone, en

mu‘choksk casos; la ﬁecesidaa% derecumr aI empleo de cimentaciones compensadas o flotantes (el
" Dr. Zeevaert dice en su libro IVLS.E.,VqLV(eruna cimentacién compensada es aquella en la que el
peso total del edificio y su cimentacion se equilibra con la suma de los esfuerzos efectivos
existentes al nivel de desplante de la cimentacién, adicionados de la subpresion del agua
superficial cuando ésta se encuentre a nivel superior al desplante de la cimentacion), que
requieren la ejecucion de una excavacion, la cual frecuentemente alcanza profundidades del
orden de 6 m, y atin mayores.

La remocién de la tierra durante la ejecucion de la excavacion produce una descarga de
los estratos del suelo que se encuentran debajo de ésta; tal descarga se traduce en la "expansién”
de las arcillas afectadas cuya magnitud depende de las dimensiones del drea excavada y de la
profundidad. La instalacién de bancos de nivel colocados a elevaciones inferiores que el fondo
de algunas excavaciones indica que, dichos movimientos llegan a ser del orden de 40 cm, en
excavaciones con profundidad de 6.50 m, y dreas de 12 x 60 m.

La naturaleza del fenémeno de expansion de las arcillas del valle de México no ha sido

suficientermente estudiada hasta el presente. Las observaciones de laboratorio y de campo



indican’ que el'feriomeno préséﬁ,t&dbs‘.'éiapa}} Leend

10 expansion relativamente rdpida que se verifica a la misma: velocidad que ‘el
“avance:de’la _excavacion, parece ser un fendmeno eldstico;

b)la segunda, mads lenta, va acompariada por un incremento en el agua de la arcilla y

esun .'pl'océso que prolonga a través de varios arios, segin las observaciones en algunas
'ésl?déﬁ)ms sobrecompensadas.

La recompresién, o recuperacion de la expansion de las excavaciones al aplicar la carga
de la estructura, produce asentamientos cuyo desarrollo en el tiempo es todavia imprebisible.
Esta situacion obliga al ingeniero a tomar precauciones especiales para ejecutar la excavacion,
con el objeto de reducir al minimo posible la expansion. Uno de los procedimientos aplicados
consiste en producir una sobrecarga en la zona por excavar, abatiendo localmente el nivel
fredtico, previamente a la excavacion; el abatimiento debe ser tal que la sobrecarga iguale a la

descarga.

En el capitulo XV del libro "El subsuelo de la ciudad de México" ( Marsal y Mazari,
1969) referencia 9, se estudia el comportamiento de cimentaciones mds o menos rigidas dotadas
de losas o algin clemenio similar para transferir las cargas de la superestructura al subsuelo.
Dadas las caracteristicas de éste, es comiin que se requiera efectuar excavaciones profundas,
para reducir los asentamientos de edificios pesados; este problema conduce al andlisis de las
observaciones sobre expansion del terreno, la estabilidad de taludes y del fondo de la excavacion.

En cimentaciones de gran profundidad se deben reducir los asentamientos a un minimo,

compensando la carga total P del edificio con la excavacién de un volumen considerable de

tierra, cuyo peso R puede ser menor o mayor que aquélla; por razones arquitectonicas en



casos: R resulta mayor- que- P, regitrdndose ascensos. de la’ estructura en lugar de.

hiziﬁdimténté:s:

’ Las &rcillas del subsuelo no son altamente expansivas; en cfecto, el factor de |
compresibilidad para la descarga medido en pruebas de consolidaczbr; estdndar, es casi 10% del
correspondiente a la carga e igual en promedio a 0.05.

Sin embargo, dado el espesor de la formacion arcillosa, variable entre 20y 40 m en la
zona del lago, al abrirse una excavacién profunda y de grandes dimensiones, es usual registrar
expansiones de 20 a 60 cm que provocan el agrietamiento de los taludes y el fondo. Al colocar
las estructuras se recomprime el suclo, ocasionando asentamientos no despreciables.

Son dos aspectos los considerados como importantes en el proceso de excavacién de una
cimentacion, a saber:

a) las expansiones del subsuelo

b) la estabilidad de los taludes y del fondo.

Con respecto a las expansiones se comenta que tedricamente, si la tierra excavada se
sustituyera de inmediato por la estructura, no deberian de ocurrir movimienlos, pero esto no es
posible en la prdctica y siempre transcurre un determinado tiempo para reestablecer las
condiciones de equilibrio que existian en el terreno originalmente. Observaciones hechas en
excavaciones a cielo abierto, demuestran que el suelo se expande a medida que se retira el
material dando lugar a lo que se denomina cxpansiéﬁ inicial, terminada la extraccién continuan
los desplazamientos ascendentes segiin una ley asintética en el tiempo. En mediciones hechas
por medio de bancos hincados en el terreno antes de iniciarse los trabajos en dos excavaciones
de 6m de profundidad, los movimientos registrados resultaron ser mds fuertes hacia el centro

de la excavacion que junto a los taludes, en los que normalmente se presenta una grieta, a mitad




: '(ie Ia altura, dgbidé {’1 faIIa k)pr ésfuerz_o V(:kortimté."L_'a‘ expahsiéﬁinicial de la parte central fue de

' 30 cm yde 3':310 10 cm en las brillas, alcanzando a sef igual ass ¥ 20 cm, respectivamente, al
colar la';subéstructura. Tales movimientos son causa de asentamientos en el edificio, aunque se
Iekh‘ﬁya &ompensado totalmente. Para disminuir este efecto, es necesario excavary construir la
cimeﬁtacién por partes, o bien, recurrir al bombeo profundo o a la electrésmosis.

Mediciones de este tipo se han realizado en excavaciones no ademadas y de ancho mayor
que 10 m, asi mismo se han registrado las expansiones ocurridas en cubos y zanjas de 2.50 m
de ancho, con taludes soportados por ademes, asi como las de una excavacion a cielo abierto
en la que se habian hincado pilotes previamente.

Al comparar las expansiones de los diferentes casos, se concluye que es ventajoso
proceder por etapas de volimen reducido al extraer el suelo para contruir una cimentacién
profunda, o tener pilotes hincados antes de iniciar esa operacién y capaces de absorver esfuerzos
de tension. Por lo anterior se concluye también que el problema es de gran trascendencia en la
prediccion de asentamientos de una estructura.

A fin de contar con datos para el proyecto y al mismo tiempo establecer comparaciones
entre las mediciones y los cdlculos de expansion basados en la informacién de pruebas estdndar
de consolidacién durante la descarga, a continuacion sc describe el procedimienio adoptado en
el libro mencionado (Marsal y Mazari).

Mediante la formula de Boussinesq se estimaron los decrementos de presion 4 p
producidos por descargas Aq del terreno correspondientes a excavaciones en zanjas, cubos,
prismas y fajas, de las dimensiones mds usuales y de profundidades comprendidas entre 2y 10
m, suponiendo que el peso volumétrico de los materiales es de 1 t/m’.

Los valores de lp son promedios en un espesor H, del manto compresible de finido por:
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A) si’ el ‘ﬁﬁcho de la excavn’criréh és reducxdo,Hz es réducido, H_ resuita limitado
pbr la condicidn de que el esfuerzo sea 0.1 de Aq;
B) cuando las dimensiones son tales que el efecto de la descarga alcanza a
estratos inferiores no coﬁpresibles.
H_ comprende a las dos formaciones arcillosas que figuran normalmente en la parte céntrica de
la ciudad.
Para estimar las expansiones, dadas las caracteristicas de la excavacion y el

procedimiento a seguir se propuso usar la siguiente expresion:

H, Ap

1 +¢

=1

Iy a,

en la que
H, = espesor afectado por la descarga
e, = relacién de vacios inicial media en la formacién arcillosa.
}"= peso volumétrico total de los materiales extraidos en t/m’.
a,, = coeficiente medio de compresibilidad determinado a partir del factor
respectivo my, a su vez escogido de la figura X-14 con el valor promedio de la humedad natural

w; del depésito de arcilla, atendiendo al grupo y formacion a que éste pertenece.

Por otra parte en el articulo "The elastic properties of saturated clays from field and
laboratory measurements" {Reséndiz, Nieto y Figueroa, 1967) referencia 10, se habla de que es
posible utilizar varios procedimientos para estimar las propiedades eldsticas de los suelos. Los
cuales se pueden clasificar en dos grandes grupos: Los métodos estéticos y los métodos

dindmicos.



Para - arcillas, los métodos estdticos de laboratorio generalmente requieren la
determinacion de un modulo de deformacion tangente inicial en las curvas esfuerzo-deformacion
de ellas y pruebas de compresion no confinadas o no consolidadas no drenadas.

Se sabe, sin embargo, que mddulo obtenido por este camino es generalmente mds bajo
que el mddulo de deformacion inmediata del suelo in situ. Este hecho experimental debiera ser
probablemente atribuido a la concentracion de esfuerzos y muestras contaminadas
principalmente.

En los procedimientos dindmicos, los pardmetros de elasticidad se determinan de pruebas
de vibracién en el laboratorio o de la velocidad de oﬁdas de tension medida in situ.

Se explica acerca del "mecanismo de levantamiento en las excavaciones', que la reaccion
de un subsuelo arcilloso bajo el fondo de una excavacién al reducirse las cargas superpuestas
puede ser considerada como el resultado de:

(1) un rebote inmediato o eldstico, cuya magnitud esta determinada por alguna clase de
pardmetro eldstico E (médulo de elasticidad) y p. (relacion de Poisson) y

(2) un levantamiento dependiente del tiempo, cuyo valor depende del indice de aumento
del suelo. Después de la recarga dos fases similares pueden ser distinguidas en la reaccién.

En resumen se hace una comparacion de las expansiones eldsticas o inmediatas medidas
en 10 excavaciones en arcillas saturadas, con las predicciones basadas en pruebas de laboratorio
estdticas y dindmicas, y en mediciones de propagacion de ondas in situ. Se confirma que la
relacién de Poisson para arcillas saturadas es muy cercana a 0.5.

En el inciso 4. (Cajones de cimentacién) subinciso 4.4 (Expansiones a corto plazo) de
la referencia 12 se dice que a pesar de que se impida una falla del fondo de una excavacién por

cortante, siempre existirdn expansiones inmediatas por descarga tanto en el fondo como



.+ - (a)- generalmente no son uniformes;.
(b) -se recuperan al ser aplicada_la carga d
asentamientos, y

(c) pueden causar dafios a las estructuras vecinas.

Si la estimacién analitica de la expansién indica que esta es excesiva en algin punto

_dentro o fuera del drea de trabajo, la excavacion deberd realizarse por partes, en cada una de

las cuales se colard, en seguida la porcion de cimentacion corespondiente.

En este caso, habrd que programar cuidadosamente la secuencia de avance de las
difentes etapas de la construccion, tratando de hacer la excavacion y los colados cada uno en
forma simétrica dentro del drea de la cimentacion, y reduciendo al minimo el tiempo
transcurrido entre ambas etapas con el fin de minimizar los asentamientos diferenciales durante
y después de la construccion, particularmente los que pueden producir una rotacion de la
estructura.

Otro procedimiento para reducir la magnitud de las expansiones inmediatas causadas
por una excavacién consiste en transmitir la descarga a estratos mds profundos de mayor
mddulo de deformaciéon, mediante pilotes que trabajen como anclas de friccién. Pero este
procedimiento sélo resulta prdctico cuando los pilotes se requieren, ademds, para otros fines.

La prediccion de las expansiones inmediatas en el subsuelo de la ciudad de México se
ha hecho con cierto éxito a partir de la teoria de la elasticidad, usando el médulo de rigidez
dindmico que resulta de pruebas de vibracién torsional libre en probetas cilindricas, o el médulo

de deformacion tangente inicial en pruebas UU.



" En el subinciso 4.8.1 (Deformaciones‘i'r'imédiaias) de Ia ‘h.z‘i;f}ﬁljz;’freféfencia s;e establ;zce .
que conocida la geometria del problema, en la prediccion dé deforrﬁéciones taﬁzo a corto como
a largo plazo, intervienen tres factores independientes cuya combinacion determina el grado de
aproximacién del resultado: la magnitud y distribucién de la carga (o descarga), los valores
asignados a los pardmetros pertinentes del suelo, y el método de andlisis.

El Dr. Zeevaert en el articulo "Cimentaciones compensadas” (p. 253) de la referencia 13
nos dice que en suelos altamente compresibles y con alto poder de expansién, la compensacién
de una cimentacién no implica inicamente diseriarla compatible con los movimientos verticales
diferenciales admisibles debido a la rigidez de la superestructura del edificio en cuestién. Sila
carga aplicada es grande, es necesario también limitar los hundimientos totales por medio de
una compensacién de pesos usando excavaciones profundas, a su vez obteniéndose mayor
capacidad de carga por lo que respecta al esfuerzo cortante inducido en el subsuelo por el peso
del edificio.

Pensando en un suelo con las caracteristicas que se indican arriba como es el de la
ciudad de México, el autor discute la filosofia de cimentaciones compensadas con y sin pilotes,
asi como también la de las excavaciones profundas para eliminar en parte la expansion del
fondo y paredes laterales de éstas y asi conseguir la reduccion de los hundimientos iotaies del
edificio.

Con respecto a las excavaciones el autor establece que:

Al efectuarse excavaciones profundas para la construccion de la estructura de las
cimentaciones, se presentan problemas importantes que es necesario estudiar con cuidado a
saber:

a) Flujo pldstico hacia la excavacion.



.- b) Expansién eldstica de la excavacion.
°'¢) Hundimiento en el exterior de la excavacion.

_-d) Contraccion lateral de los bordes de la excavacion.

El flujo pldstico hacia la excavacion, puede evitarse estudiando con cuidado la superficie
potencial probable a lo largo de la cual puede verificarse un deslizamiento. El esfuerzo cortante
a lo largo de dicha superficie no deberd exceder de un medio de la resistencia limite al esfuerzo
cortante. La estabilidad de los taludes de excavacion puede estudiarse de tal manera de no
sobrepasar los esfuerzos cortantes admisibles o en su defecto diseriar para la estabilizacién del
borde de la excavacion un troquelamiento adecuado.

Sin embargo, a pesar de que una falla por esfuerzo cortante no se presente, siempre existe
peligro de expansién del fondo de la excavacion debido a la descarga.

Esta expansion generalmente estd acompariada del inchamiento de los minerales de
arcilla que al ser descomprimidos, admiten la entrada de un mayor niimero de moléculas de
agua induciéndose una reduccion de la resistencia al esfuerzo cortante.

El alivio de descarga generalmente se aumenta debido a las fuerzas de filtracion
ascendentes que se originan en el subsuelo cerca del fondo de la excavacion. Por otre lado, en
la parte exterior de la excavacion se verifica un descenso de los niveles piezométricos del agua
y por consiguiente una filtracion descendente que incrementa las presiones efectivas en los
depositos de alta compresibilidad. La expansién y hundimiento puede ser valorizado
aproximadamente por medio de la compresibilidad y propiedades de expansion determinada, en
probetas de materiales inaiterados.

Otro de los problemas importantes que deberdn tomarse en cuenta para el disefio de las
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excavaciones, es el deplazamiento horizontal que sufren los bordes de la excavacién debido a
la compresicn horizontal del subsuelo en las cerconias del fondo de ésta. Este fendmeno de
contraccion lateral, estd asociado con la expansién. Al efectuar la excavacion, las presiones
exteriores que obran sobre los tabla-estacados son mayores que las presiones interiores dentro
de la excavacién, origindndose una consolidacion horizontal de los depositos de alta
compresibilidad.

Suponiendo que el cambio de presion horizontal debido a la excavacién sea  p, y que
la compresibilidad en el sentido horizontal del subsuelo bajo el fondo de la excavacién es "'m,,",
entonces la contraccidn lateral total a una profundidad "z" bajo el fondo de la excavacion, se

puede calcular apreximademente por:

8y, = (my Ap, L) 2
Este fenémeno puede crear serios problemas en los depésitos de alta compresibilidad por
el movimiento hacia el interior de la excavacién de las tabla-estacas. El hundimiento
intimamente asociado del suelo en las arcillas en las orillas inmediatas a la excavacién, que

puede producir serios darios en las propiedades colindantes, debe considerarse.

Por otra parte el Dr. Zeevaert (1973) propone se haga una correccién al cdlculo de las
expansiones, afectando las magnitudes de estas por el factor de expansion p, dado por:
o
e, = 21!

P

o

en donde P, es la presién towl a la mitad de un estrato. El exponente "¢" es del orden de 1.5

para la arcilla de la ciudad de México.
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excavaciones, es el deplazamiento horizontal que sufren los bordes de la excavacion debido a
la compresion horizontal del subsuelo en las cercanias del fondo de ésta. Este fenomeno de
contraccion lateral, estd asociado con la expansion. Al efectuar la excavacion, las presiones
exteriores que obran sobre los tabla-estacados son mayores que las presiones interiores dentro
de la excavacion, origindndose una consolidacién horizontal de los depositos de alta
compresibilidad.

Suponiendo que el cambio de presién horizontal debido a la excavacién sea  p, y que
la compresibilidad en el sentido horizontal del subsuelo bajo el fondo de la excavacion es "m,,",
entonces la contraccién lateral total a una profundidad "z" bajo el fondo de la excavacién, se

puede calcular aproximademente por:

Sy, = (my Ap, L) z
Este fenémeno puede crear serios problemas ¢en los depésitos de alta compresibilidad por
el movimiento hacia el interior de la excavacién de las tabla-estacas. El hundimiento
intimamente asociado del suelo en las arcillas en las orillas inmediatas a la excavacién, que

puede producir serios dafios en las propiedades colindantes, debe considerarse.

Por otra parte el Dr. Zeevaert (1973) propone se haga una correccién al cdlculo de las
expansiones, afectando las magnitudes de estas por el factor de expansién p, dado por:
o
= [_5. c-1
e =[5 1

o

en donde P, es la presion total a la mitad de un estrato. El exponente "c" es del orden de 1.5

para la arcilla de la ciudad de México.



En eI mctso 4 del arnculo "Mediciones efectuadas en las excavaciones" (Ing. Alberro,
1970) referencm 11, se habla de los desplaznnuenlos del terreno en las cercanias de la
excavacion y se establece que para desplazamientos a corto plazo es comiin admitir que el fondo
de una excavacién sufre un levantamiento durante el proceso de descarga. Este fendmeno es,
a corto plazo, eldstico.

La comparacién entre los resultados calculados (usando la carta de Newmark) y los
medidos directamente concuerdan satifactoriamente.

Las expansiones medidas y calculadas en dos excavaciones (de 850 y 7.10 m de
profundidad, resbectivamente) protegidas con muros colados in situ fueron iguales a 15 cm,
aproximadamente. En una excavacién de 7.00 m de profundidad realizada a cielo abierto con
taludes 0.75 a 1, las expansiones medidas y caleuladas resultaron iguales aproximadamente a
30 em.

Se admite también, por lo general, que la superficie del terreno en las cercanias de la
excavacién se asienta. Pero, debe precisarse, a este respecto, la duracién del proceso de
excavacion y de bombeo, pues aun cuando a largo plazo el bombeo provoca un asentamiento
de la superficie por consolidacién, a corto plazo, y de acuerdo con los resultados de la teoria
eldstica, el movimiento de las zonas cercanas a la excavacion debe ser de expansion.

En base a observaciones realizadas en excavaciones para la construccién del Metro de
la ciudad de México (las cuales se comparan con las expansiones calculadas aplicando el
método del elemento finito) y de mediciones hechas durante la construccién del Centro Urbano
Presidente Judrez, el autor concluye que, a corto plazo, los movimientos de expansion eldstica
en las cercanias de la excavacion no son despreciables; sus efectos son variados y, en particular

causan la aparicion de grietas de tensién, tanto en el fondo de la excavacion como en la parte



central de los taludes. A su vez, la preseﬁ‘ciafde :ésl;askgrleftqs kmodz:ﬁcarradicalmente la forma de
las superficies potenciales de falla, que en nume}b;ros‘ casos se transforman en pianos que pasan
por el pie del talud,

Los desplazamientos horizontales en la cercania de la excavacién, a corto plazo reflejan
el comportamiento eldstico del terreno y de la estructura de retencion.

En lo que respecta a desplazamientos a largo plazo, el autor comenta que en las cercanias
de las excavaciones dichos desplazamientos son el resultado de fenémenos de consolidacidn o
pueden deberse a diversas causas: sobrecompensacion, abatimiento del nivel fredtico,
agrietamineto de la masa de suelo préxima a la excavacidn y redistribucién de esfuerzos,
aumento de los esfuerzos desviadores a raiz de la excavacién, etc. En la mayoria de los casos
observados estas causas sc conjugan lo cual hace dificil la prediccién precisa de los movimientos
verticales que se presentardn, a largo plazo, en la cercania de la obra.

La experiencia en estructuras construidas con una sobrecompensacién mayor de 1.5 tfm?
es escasa, sin embargo, en casos donde se ha superado este valor las estructuras han emergido,
causando problemas considerables, darios a pavimentos, a construcciones vecinas y a la propia
estructura.

Al abatir el nivel fredtico, la presién hidrostitica en el terreno disminuye y la presién de
poro en la arcilla del subsuelo se disipa para ajustarse a estas nuevas condiciones de frontera,
ocasionando, a largo plazo, un asentamiento; tal asentamiento no es uniforme e induce
esfuerzos de iensin en el manto superficial del terreno que se suman a los debidos al
movimiento eldstico generado por la excavacion. A su vez, estos esfuerzos de tension provocan
la aparicion de grietas; al romperse la continuidad del suelo a lo largo de las grietas verticales

se incrementan los esfuerzos verticales en el suelo bajo la cimentacién de las estructuras
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central de los taludes. A su vez, la presencia de estas grietas modifica radicalmente la forma de
las superficies potenciales de falla, que en numerosos casos se transforman en planos que pasan
por el pie del talud.

Los desplazamientos horizontales en la cercania de la excavacién, a corto plazo reflejan
el comportamiento eldstico del terreno y de la estructura de retencion.

En lo que respecta a desplazamientos a largo plazo, el autor comenta que en las cercanias
de las excavaciones dichos desplazamientos son el resultado de fenémenos de consolidacién o
pueden deberse a diversas causas: sobrecompensacién, abatimiento del nivel fredtico,
agrietamineto de la masa de suelo préxima a la excavacién y redistribucion de esfuerzos,
aumento de los esfuerzos desviadores a raiz de la excavacién, etc. En la mayoria de los casos
observados estas causas se conjugan lo cual hace dificil la prediccién precisa de los movimientos
verticales que se presentardn, a largo plazo, en la cercania de la obra.

La experiencia en estructuras construidas con una sobrecompensacién mayor de 1.5 t/m?
es escasa, sin embargo, en casos donde se ha superado este valor las estructuras han emergido,
causando problemas considerables, dasios a pavimentos, a construcciones vecinas y a la prania
estructura.

Al abatir el nivel fredtico, la presion hidrostdtica en el terreno disminuye y la presion de
poro en la arcilla del subsuelo se disipa para ajustarse a estas nuevas condiciones de frontera,
ocasionando, a largo plazo, un asentamiento; tal asentamiento no es uniforme e induce
esfuerzos de tension en el manto superficial del terreno que se suman a los debidos al
movimiento eldstico generado por la excavacion. A su vez, estos esfuerzos de tensién provocan
la aparicion de grietas; al romperse la continuidad del suelo a lo largo de las grietas verticales

se incrementan los esfuerzos verticales en el suelo bajo la cimentacion de las estructuras
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colindantes, generdndose un proceso de consolidacién subsecuente. El incremento de esfuerzos
desviadores, debido al proceso de excavacion, provoca un incremento de presion de poro que

al transcurrir el tiempo da lugar a asentamientos no despreciables.

II1.3 Asentamiento del terreno natural adyacente a las excavaciones.

De acuerdo con las NTCDCC inciso 5.2, en el caso de cortes ademados en arcillas
blandas o firmes se tomard en cuenta que los asentamientos superficiales asociados a estas
excavaciones dépenden del grado de cedencia lateral de los elementos de soporte. Estos
movimientos horizontales y verticales deberdn medirse en forma continua durante la
construccién para poder tomar oportunamente medidas de seguridad adicionales, en caso
necesario.

En él articulo "Asentamientos en la cercania de las excavaciones" (Ing. Alberro, 1971),
referencia 14, se presenta un método de cdlculo de los asentamientos de la superficie del terreno
cereanc G una excavacion que loma en consideracion tanto los movimientos eldsticos iniciales
como los debidos a consolidacién. Los asentamientos por conéolidacio’n se dividen en dos
partes: efecto de la variacion de la presién octaédrica aplicada y, efecto del aumento de los
esfuérzos cortantes actuantes.

Los asentamientos y desplazamientos horizontales que ocurren en la cercania de una
excavacién, durante y después de la construccion, se dividen esencialmente en dos componentes.

La primera corresponde al desplazamiento horizontal del muro de retencién y a la



expansion del fondo de la excavacion, siendo ambos efectos inmediatos.

La segunda corresponde al proceso de consolidacion al terreno aledario que se produce
al transcurrir el tiempo.

En el caso de las arcillas blandas de la Ciudad de México, ambas componentes del
desplazamiento son importantes. Se puede considerar que los desplazamientos instantdneos
corresponden al comportamiento eldstico del terreno de cimentacién que, por estar saturado,
sufre deformaciones a volumen constante. Por lo contrario, a largo plazo, la disipacion de las
presiones de poro, inducidas por el proceso de excavacién, provoca una consolidacion del
terrenio, con variacién de volumen.

Al analizar la variacién del estado de esfuerzos en el terreno por efecto de una
excavacién el autor explica que antes del inicio de la excavacion, el terreno de cimentacion estd
sometido a esfuerzos debidos al peso propio del material suprayacente y al efecto de las cargas
superficiales. Considerando que la arcilla estd normalmente consolidada, la relacién de esfuerzos
efectivos principales es igual al coeficiente de empujes de reposo, cuyo valor es de 0.5 para el
caso de las arcillas de la Ciudad de México.

Al iniciar la excavacién, proceso durante el cual la arcilla saturada se comporta como
un cuerpo eldstico con relacién de Poisson igual a 0.5, el decremento de carga ocasiona
desplazamientos de tipo eldstico en la masa de suelo. Durante este proceso, las variaciones de
volumen de la muestra son nulas y los decrementos de esfuerzos totales quedan compensados
por decrementos de la presion de poro. Al ranscurrir el tiempb, las presiones de poro que se han
generado en la masa, por efecto de la descarga, se disipan. Los esfuerzos efectivos varian, el
esfuerzo octaédrico disminuye y la relacion de esfuerzos principales efectivos cambia de K, a K,

siendo K, el coeficiente de empuje de reposo y K un coeficiente de empuje inferior a K, . En



registrados en la cercania de una:e

esfuerzos: ’ :

1.- Un movimiento eldstico, sin variacion de volumen,

2.- Una expansion con variacién de volumen y reduccién de la presién octaédrica efectiva
aplicada.

3.- Un asentamiento por reduccion de la relacién entre esfuerzos principales efectivos.

El lo que se refiere a excavaciones con paredes troqueladas (referencia 12, inciso 4.3),
se ha observado que el comportamiento y la magnitud de los esfuerzos sobre los troqueles

depende principalmente del factor de estabilidad:

Np = YH
Cu

donde:
'}’4 = peso volumétrico del material localizado entre la superficie del terreno
y el fondo de la excavacidn.
H = profundidad de la excavaciédn.
Cu= resistencia al corte, en prueba no consolidada no drenada, del suelo localizado por
debajo del fondo de la escavacién.
Para las arcillas del Valle de México, las mediciones de campo han demostrado que, si
el factor de estabilidad es menor que 5, el troquelamiento puede hacerse sin que ocurran
desplazamientos apreciables de la estructura de retencién en uno u otro sentido y que, en esas

condiciones, las cargas en los troqueles pueden calcularse a partir del coeficiente en reposo K,
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en esos suelos varia de 0.5 a 0.6. La aplicacién de la regla empirica de Terzaghi y Peck
: (referencia 6) puede ser peligrosa, en vista de que, dada la escasa profundidad del nivel fredtico
“en la ciudad, el empuje total dado por tal regla sucle ser inferior aun el empuje hidrostdtico. Por
cuanto a excavaciones con coeficientes de estabilidad superior a 5, los empujes sobre los
puntales dependen mucho de las deflexiones de la estructura de retencion antes de la colocacién
de los puntales y de la disminucién de la resistencia que, dada la alta sensitividad de las arcillas

del Valle de México, provoquen dichas deflexiones.

Sin tomar en cuenta la resistencia del suelo localizado entre la superficie del terreno y
el fondo de la excavacién (Ing. Alberro, 1971), se demuestra teéricamente que para un problema
bidimensional, el suelo empieza a plastificarse cerca del fondo de la excavacion cuando Nb es
igual a 3.14, y que la falla ocurre cuando Nb es igual a 5.14. Para un problema tridimensional,
el valor de Nb que corresponde a la falla varia entre 6.2 y 9.1, de acuerdo con las dimensiones
de la excavacion.

Se puede, por tanto, considerar que, en el caso de excavaciones de longitud reducida, el
problema es esencialmente eldstico para valores de Nb del orden de 4.0 y debe solucionarse por

medio de una tedria de falla cuando Nb es igual o supefior aoé.
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II14 Ejemplo ilustrativo.

*Revision de estados limite de falla,

Cdlculo de las expansiones eldsticas del fondo de la excavacién:

Cuando se lleva a cabo un corte en el terreno, se provoca una expansién del fondo de la
excavacion, ocasionada por la respuesta de las componentes eldsticas del suelo. De acuerdo con
el inciso (a) de la seccion 5.2 de las N.T.C.D.C.C., para estimar la magnitud de los
movimientos verticales inmediatos por descarga en el drea de la excavacién y en los alrededores
se recucurrird a la teoria de la elasticidad.

El médulo de elasticidad de las arcillas saturadas se puede determinar a partir de pruebas
de rebote eldstico en compresion no confinada (Dr. Zeevaert 1973). EI médulo de Poisson en
arcilla saturada es del orden de 0.45. Las expansiones calculadas con los médulos de
laboratorio resultan en general mayores que las expansiones observadas en casos reales, por lo
que algunos autores han propuesto ciertas modificaciones para corregir este efecto. En este
ejemplo se utiliza el criterio del Dr. Zeevaert (1973).

Los valores del médulo de elasticidad del suelo determinados en el laboratorio (Ee) se

muestran en la figura E.J1.2.

El cdlculo de las expansiones instantdneas se hard utilizando la ley de Hooke para cada estrato.

[o,~v(0,+0,)]

Las magnitudes de los esfuerzos normales 0., 0,, y 0, se obtienen con las siguientes

 expresiones:



Para 0, (Ing. Julio Damy R. 1985)

. + ang tan XX

Para 0,y @, (Dashké y Kagdn 1980)

Xy zZ

o _Xyz 2B,y - Yy .
o > (x2+zz)A rang tan %y + (1 2v) {(ang tan x)

g (& __xyz za

9y = - —%525— -ang ta - : Xy
% = 5% ' 2 " eagaya 2R9 ten 5 v (1-2v)(ang tan 3)
( ang tanXA )]

donde: A = Jx? «y? + 22

Los esfuezos 0,, 0, y 0, corresponden a la siguiente figura y son los provocados bajo una

esquina a la profundidad z por la descarga uniforme q en una drea rectangular.



Esfuerzos normales bajo una esquina de una drea
rectangular uniformemente cargada.

El cadlculo de las expansiones se realiza en los puntos A, By C los cuales se muestran en
la figura E.III.1. Las magnitudes de los esfuerzos y expansiones de tales puntos se presentan en
las tablas E.I11.1, E.il1.2, E.IIL3, y E.HL4. (Por ejemplo, en la tabla E.I11.1 el esfuerzo o, bajo
el punto A a una profundidad de 0.90 m es 8.56 t/m?y la expansién 0.0167 m)

Cabe aclarar, que para calcular la expansion en el punto C se realizé una diferencia entre
los esfuerzos obtenidos al considerar una drcadex = 3y y = 53 (tabla E.IlL3) y los obtenidos
para el dreade x = 5y y = 33 (tabla E.I11.4), los esfuerzos resultantes de dicha diferencia se
muestran en la tabla E.IIL5. Finalmente el valor de la expansién en el punto C se obtiene de
la tabla E.11I.6.



o3 o4 |

e(
COLINDANCIA EXCAVACION .
33.0 , 20.0
: , -
A, punto central del érea de excavacion .. ;
B, punto central de la linea entre la C?—:: -
lindancia y la excawcmn ;
COLINDANCIA C, punto central del lado izquierdo de la * =
: ﬁ colindancia P :
EXCAVACION
. .............................................................. m . ’
¢ B A

FIGURA E.III1 L’blcaczon de | untos donde se calculan

las expansu ones.



: 'C*". + COLINDANCIA EXCAVACION

] Il ]
T ¥ T
y = 53

Area considerada en la tabla E.I1I.3 para calcular los esfueérzos nomnles bajo
una esquina a una profundidad z, bajo el punto C.

C*  COLINDANCIA EXCAVACION

y = 33

Area considerada en la tabla E.IIX.4 para calcular los esfuerzos normales bajo
una esquina a una profundidad z, bajo en punto C.

Como ya se habia mencionado, los valores de las expansiones instantaneas calculadas
resultan ser mayores que las medidas en el fondo de las excavaciones, por lo que se deben
reducir de alguna forma.

Se aplica el criterio del Dr. Zeevaert (1973) quien propone se haga una correccién al cdlculo

de las expansiones, afectando las magnitudes de estas por el factor de expansion p, dado por:

a -
e, [_ITZ]cl

o



en donde P, és la presion total a la mitad de un estrato. EI exbonen!e "c" es del ordén de 1.5
para la arcilla de la ciudad de México.

Este criterio se aplica en la parte final de las tablas E.IIl.1, E.IIL.2 y E.IIL6. (Por ejemplo,
al final de la columna 17 (8, ) de la tabla EIIL] se lee 2. = 0.1494 m = 14.94 cm y al final
de la columna 20 de la misma tabla se lee £ = 0.0817 m = 8.17 cm, es decir, que se ha
disminuido en aproximadamente 55 % el valor de la expansién calculada).

A continuacién se hace un resumen de los valores de las expansiones afectadas por dicho

factor, obtenidas en cada uno de los puntos.

EXPANSION

PUNTO (cm)

A 8.17
B 3.03
C 0.15

Estos valores nos dan una idea de como afectard nuestra excavacién a la estructura

colindante,

Resta ahora calcular el giro que se provocard en la cimentacion de la colindancia debido
a las expansiones y compararlo con el valor limite permisible que aparece en la tabla II de las

N.T.C.D.C.C.
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Considerarémos que el tipo de estructura que se tiene en la colindancia es de marcos de
concreto, en tal caso la variable que se limita es la relacion entre el asentamiento diferencial y
el claro; el valor limite permisible de deformacion diferencial en la propia estructura y sus

vecinas es de 0.004.

El giro se calcula de la siguiente manera:

Exp.enB-Exp.enC

distancia entre By

GIRO = 0.0009 -
redondeando a tres cifras decimales:

GIRO = 0.001

Como el valor del giro es menor que el limite permisible de deformacién diferencial
(0.004), podemos afirmar que nuestra excavacién no afecta gravemente a la estructura

colindante en lo que a expansiones instantdneas se refiere.
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A=53x10 A=33x10
gzen C gzenC dif. de esf.
4.283 4.283 o}
4.082 4.082 0
3.756 3.755 0.001
3513 3512 0.001
3.037 3.035 0.002
2.377 23771 0.006
1.917 1.804 0.013
1.465 1.44 0.025
1.032 0.883 0.049
0.785 0.7186 0.069
0.711 0.636 0.075
sxenC oxenC dif. de esf.
3.304 3.29 0.014
1.773 1.759 0.014
1.052 1.04 0.012
0.663 0.605° 0.058
0.406 0.385 0.011
0.157 0.148 0.009
0.068 0.061 0.007
0.02 0.015 0.005
—0.002 —-0.004 0.002
—-0.0086 —0.007 0.001
—-0.052 —0.05 —0.002
cyenC cyenC dif.de_esf.
3.445 3.449 -0.004
2.651 2.635 0.016
2.169 2.138 0.031
1.18 1,773 -0.613
1.635 1.476 0.059
1.105 1.02 0.085
0.838 0.734 0.104
0.588 0.468 0.12
0.354 0.2386 0.118 .
0.226 0.126 0.1
0.111 0.041 0.07

TABLAE.INILS
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' Empuje de tierras

£ empuje de terros sobre e odeme obedece o leyes diferentes, de acuerdo con el valor
def coeficiente de establiidad Nb dodo por lo expresién (Ing. Alberro, 1970)

T H
Nb =
Cu
donde:
H = profundidad da o excavacién

Cu = resistencio o corte, en prusbo no consolldado, no drenada del suelo
lecolizado por debajo del fondo de lo excovacldn.

T = peso volumétrico del moterial ublcado entre la superficle del terreno

y e fondo de lo excavactén.

De ccuerdo con &l Ing. Deméneght en el caso de excavaclones de fongltud reducida, e problema
esenclalmente eldstico pora valores de Nb menores o igudles que 4, y debe soluclonarse por medio
de una teorfa de follo cuando Nb sea superlor a 6.

Paro ruestro problema tenemos que:

45(1.52) + 1.4(1.14)

r=
6.00

Y= 1431 t/m3

H=  BDDO m

Cu= 2182 t/m"3

sustituyendo valores en lo ecuaclén de Nb

1.431(8)
Np = =
2.162

Nb= 3971 <4

Por lo tanto, el empuje de tierras se puede calcular considerando-
un comportamiento eléstico del suelo, para lo cual se debe proceder
de la sigulente forma:

Se obtiene el diagrama de presién efectiva vertical del suelo, que se
multiplica por un coeficiente de presién de 0.6 (inciso 3.4.3 de las
NTCDCC), con lo que se obtiene la presién horizontal efectiva.

A esta se le agrega la presién del agua, hailéndose de esta forma la
presién horizontal total sobre el ademe.



Para considerar el efecto de una sobrecarga sobre la superticie del
terreno, la presién vertical ocasionada por dicha sobrecarga se
multiplica por 0.6 y se agrega a la presién horizontal total provocada

por el suelo.

El desarrollo de este procedimiento se ilustra en la tabla siguiente:

1 2 1 4 s (3 7 8
P u P q 6P 06°g 06°(P+q)+U
Profundidad Presion total Presién de poro Presisn efectiva sobrecarga
(m) (Lm ™3 (wm*=2) (wm~2) g;ll (Ym ™ 2) @‘1) (Um~2)
1 152 0 182 4 0912 24 a3
k) 456 2 256 1 153 24 5936
6 as0 s 150 4 2184 24 9553

Cdlctio de los presiones horlzontales

Se procede o groficar utilizondo los sigulentes valores,
los cuales se obtienen de las columnas de Io tabla anterlor

1 6 647 6+743
0 0.000 2.400 0.000
-1 0.812 3.312 3.312
-3 1.536 3.936 5.936
-5 2.154 4.554 9.554

Dicha gréfica se puede oprecior en lo sigulente hoja:



-

Presion horizontal sobre el ademe |

PROFUNDIDAD (m)

0 &
A
o
{ i |
0 2 4 6

PRESION HORIZONTAL (t/m"2)

- 0.6 O 06P+06q - 0.6(Prqel -




CAPITULO IV: CONCLUSIONES
Las conclusiones generales de este trabajo son las siguientes:

- Es imposible realizar una excavacion sin alterar en cierto grado el estado de esfuerzo
en el suelo; esta variacion en el estado de esfuerzo inicial, produce deformaciones que hacen
que el suelo en las orillas de la excavacicn se hunda o se levante y que el suelo situado abajo

del fondo de la excavacion se expanda.

- Como consecuencia de lo anterior las estructuras colindantes apoyadas en
cimentaciones que descansan sobre el material que se deforma, se ven afectadas por
hundimicntos o levantamientos no uniformes, con cierta tendencia de movimiento hacia la

excavacion.

- Los movimientos que se producen en las instalaciones superficidles y en las
estructuras cercanas a una excavacion son inevitables, sin embargo, a los movimientos
inevitables asociados a un procedimiento de excavacion determinado, pueden ariadirse otros
debidos a la mala téenica de construccién, estos tltimos son tan sélo consecuencia de

descuidos y por lo tanto, deben evitarse.

- En el disciic de toda excavacion se debe realizar la revision de los estados limite de
falla y de los estados limite de servicio definidos en el Reglamento de Construcciones del
D.F., para verificar que ninguno de ellos sobrepase los valores permisibles. De esta forma se
puede asegurar que la excavacion serd estable y serd posible trabajar dentro de ella sin
ningun peligro; ademds, se podrd garantizar que su influencia en las estructuras colindantes

no serd perjudicial de ninguna manera.
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- Para evitar darios a las instalaciones superficiales y para evaluar la necesidad de
ademado y apuntalamiento de los frentes de una excavacién por la existencia de estructuras
cercanas, el ingenicro necesita estimar las magnitudes de los posibles movimientos tanto
verticales como horizontales y su patrén de distribucion, asi como estar familiarizado con

los diferentes procedimientos de excavacion, ademado y apuntalamiento.

- Los movimientos registrados en una excavacién, dependen de las propiedades del
suelo, de las dimensiones de la excavacién, del procedimiento general de excavacién y

reforzamiento empleados y de la manera de ejecutar el trabajo.

- Cuando se utilicen pozos de alivio para reducir la carga hidrdulica en un estrato
permeable, se podrd determinar la distancia horizontal a la cual llega la influencia del
bombeo empleando la férmula de Sichardt; asi mismo, se podrd obtener el gasto total en
dicho estrato por medio del trazo de la red de flujo horizontal o empleando la férmula de
Dupuit. Este dltimo dato servird para estimar el gasto en cada uno de los pozos, cuyo

niimero y distribucién sobre el predio fueron previamente establecidos.

- Al hacer descender el N.A.F."! (*) en suelos gruesos, el peso efectivo del material
entre la posicion original y final de dicho nivel, aumenta del valor correspondiente al suelo
sumergido al deél suelo filinedo ¢ saturado. Esto causa el aumento de presion efectiva en
todos los niveles abajo de la posicién original del NA.F. y produce deformaciones de
acuerdo con la relacion esfuerzo-deformacion para el material en cuestién. Los
desalojamientos originados producen un asentamiento de la superficie del terreno que es

aproximadamente proporcional al descenso del nivel fredtico.

(%) Nivel de Aguas Freédticas.
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- Para estimar la magnitud de los movimientos verticales inmediatos por carga o
descarga en el drea de la excavacion y en los alrededores se podrd emplear la teoria de la
elasticidad. Por lo cual, el cdlculo de asentamientos y expansiones instantdneas y se puede

realizar utilizando la ley generalizada de Hooke para cada estrato.

- Al realizar una excavacion se extrae material en una drea determinada, con lo cual
se inicia un proceso de descarga del suelo. Durante este proceso de descarga el fondo de la

excavacion sufre levantamientos, este fenémeno es, a corto plazo, eldstico.

- La duracion del proceso de excavacion y de bombeo es importante, ya que si bien
a largo plazo el bombeo provoca un asentamiento de la superficie adyacente a la excavacién
por consolidacion, a corto plazo, y de acuerdo con la teorin eldstica, el movimiento de las

zonas cercanas a la excavacion es de expansion.

- A corto plazo los movimientos de expansion eldstica en las cercanias de la
excavacion no son despreciables; sus efectos son variados, causan la aparicidn de grictas de
tension en el fondo de la excavacion y en la parte central de los taludes. La presencia de
estas grietas modifica la forma de las superficies potenciales de falla, ya que en numerosos

casos las transforman en planos que pasan por el pie del talud.

- Los desplazamientos a largo plazo en la cercania de las excavaciones son el
resultado de fenémenos de consolidacién o causas como: sobrecompensacion, abatimiento
del nivel fredtico, agrietamiento de la masa de suelo préxima a la excavacién y redistribucion
de esfuerzos, aumento de los esfuerzos desviadores a raiz de la excavacion, etc. Todas estas
causas se combinan, lo cual hace dificil una determinacién precisa de los movimientos

verticales que se presentardn a largo plazo, en la cercania de la obra.
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- El empuje de tierras sobre el ademe obedece a leyes diferentes, de acuerdo con el

valor del coeficiente de estabilidad N, , este tema se traté en el inciso IIL.3.

- El cdlculo de hundimientos, expansiones o desplazamientos horizontales como
consecuencia de una excavacion, tanto en las dreas de las estructuras colindantes, como en
la propia drea de excavacion se puede realizar aplicando métodos relativamente sofisticados,
a saber: El método del elemento finito (utilizado en la referencia 11), teoria de lineas
caracteristicas (utilizado en el articulo "Lineas caracteristicas y estabilidad de las
excavaciones en las arcillas del valle de México", del Ing. J. Alberro) y un método que toma
en cuenta tanto los movimientos iniciales como los debidos a consolidacién (utilizado en la’

referencia 14).

Los valores calculades de los efectos provocados por una excavacion ulitizando tales
métodos, concuerdan satisfactoriamente con los medidos en la realidad; sin embargo,
aplicando la ley generalizada de Hooke para cada estrato (inciso 111.2) se podrdn obtener
resultados muy aproximados a los reales, mismos que servirdn para el estudio de la

estabilidad de la excavacion y del comportamiento de las estructuras colindantes.

- Realizar una excavacion es sin duda un trabajo que implica muchos y esmerados
cuidados; con las conclusiones anteriores presentadas a manera de resumen y a través del
desarrollo del presente trabajo, hemos podido observar la importancia que tiene el proceso
seguido para realizar una excavacion; cada una de las etapas, ya sean de revision o diserio,
forman parte esencial en el control de la excavacién, es decir, verificando que se cumplan
las restricciones y consideraciones especificadas en el Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal asi como en las N.-T.C.D.C.C ?, se puede garantizar que los problemas

causados por esta alteracion en el estado natural del suelo, durante y posteriormente a la

? Normas Técnicas Complementarias para el Diseiio y Control de Cimentaciones.
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'excavacién, no répresentar&n ninguin problema cuyas consecuencias sean de consideracion.

Se ha visto en multiples ocasiones que en la prdtica no se sigue este proceso y el
resultado generalmente es de graves problemas, incluso puede llegar a fallar la excavacicn
(colapso de las paredes o levantamiento del fondo) con los consiguientes efectos en las
estructuras colindantes.

Consideramos importante llamar la atencién de proyectistas y contratistas a este
respecto.

Seria un error grave y una falta de ética profesional, hacer caso omiso de su innegable

influencia sobre las estructuras colindantes.

Consideramos que si una estimacion de movimientos tanto horizontales como
verticales, indica la posibilidad de dafios a las estructuras colindantes, refinamientos en los
métodos de trabajo tan sélo, no podrén reducir las consecuencias indeseables. En cambio
una modificacién radical del método de excavacién y del sopt.me previsto serén obligatorios.
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