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INTRODUCCION

El manejo del agua residual en una poblacion se lleva a cabo por medio de
sistemas de recoleccién, asi como de tratamiento, reusé y disposicion. En cada
uno de ellos, es necesario contar con una serie de muy diversas estructuras. Entre
éstas se encuentra los carcamos de bombeo, cuya funcion es elevar el agua de
una cota inferior a otra superior, con el propésito de hacer que el agua
posteriormente llegue a su destino por gravedad. Asi mismo, los carcamos son
pieza fundamental para mitigar las inundaciones que ocurren en la Ciudad de
México en relacidn con el drenaje sanitario y pluvial.

Puesto que el objetivo basico de un carcamo es elevar el agua, estos se
componen por cdmaras, bombas y equipos auxiliares.

Los carcamos de bombeo consisten basicamente de dos componentes, la
estructura para interceptar y contener el agua donde se homogeniza la carga de
bombeo y se encuentran el equipo complementario, y otra que sirve para
proporcionar la energia necesaria para elevar el agua acumulada y que constituye
el equipo de bombeo.

Los carcamos de bombeo son indispensables para vencer los tramos contra
pendiente o mover caudales en terrenos planos. En consecuencia, los carcamos
de bombeo, al igual que su tamafo y ubicacion, deben atender a criterios tanto
técnicos como econdmicos. Adicionalmente se debe recordar que en todo
momento se bombea agua residual y/o pluvial la cual con frecuencia contiene
sélidos y diversos contaminantes que ocasionan problemas adicionales de

operacion.



En la siguiente imagen (Figura 1) se aprecia la funciobn de un carcamo en una

planta de bombeo.
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Figura 1 Planta de Bombeo
El esquema mostrado en la figura 1 muestra una planta de bombeo de aguas
pluviales y residuales. En el numero 1, se muestra la tuberia de distribucion, esta
tuberia deposita el agua en el carcamo (numero 2) donde se almacena
temporalmente y al alcanzar cierto tirante las bombas se encienden y transportan
el agua por la tuberia de descarga (numero 3) a una cota por encima del nivel de
terreno natural. La tuberia de descarga deposita el agua en un canal confinado

(numero 4) que desalojara el agua por gravedad.



OBJETIVO

Con el desarrollo de esta tesis se pretende establecer los criterios fundamentales
para el calculo estructural de un carcamo de bombeo enterrado.

Los aspectos fundamentales para el disefio de carcamos asi como su
clasificacion, requisitos geométricos y recomendaciones generales para el andlisis
y disefio estructural y geotécnico se presentan en el Capitulo uno.

El Capitulo 2 describe la informacién necesaria con que se debe contar para poder
calcular adecuadamente los esfuerzos producidos en las paredes y la losa de
fondo del carcamo. También se explicara porque el estudio geotécnico es
primordial para poder elegir el proceso constructivo y como este determina el
calculo estructural del carcamo.

En el Capitulo 3 se determina las cargas vivas, accidentales y permanentes que
se presentaran. Los resultados obtenidos por el andlisis geotécnico se integran y
junto con las cargas se crea un modelo en 3D mediante un software de
computadora. Al final se hace un resumen y se presentan los resultados mas
representativos del analisis.

Una parte importante del célculo estructural es plasmar los resultados de los
analisis en los elementos estructurales que conformaran la estructura. Con esto en
mente en el Capitulo 4 se disefian los muros, trabes y losas que conformaran el
carcamo de bombeo. Para lo anterior se utilizaran las Normas Técnicas
Complementarias publicadas dentro del Reglamento de Construcciones del

Distrito Federal en el ano 2004.



Parte esencial de un carcamo de bombeo es el procedimiento constructivo que se
utilizard para llevar a cabo la obra, por ello en el Capitulo 5 se menciona el
procedimiento utilizado para la construccion de este tipo de estructuras en la

Ciudad de México. .te
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1.- CAPITULO 1 CRITERIOS PARA DISENO ESTRUCTURAL DE CARCAMOS
DE BOMBEO ENTERRADOS.

1.1.- CONCEPTOS BASICOS

Los carcamos de bombeo se usan para impulsar todo tipo de agua (residual,
pluvial, industrial, etc.) cuando:
e La cota del area de donde se capta el agua es muy baja como para drenar
por gravedad a colectores existentes o en proyecto.
e Se requiere drenar a zonas situadas fuera de la cuenca vertiente.
e El bombeo disminuya los costos para instalar el alcantarillado posterior para

dar servicio a una zona determinada.

1.2.- CLASIFICACION

Los carcamos de bombeo se pueden clasificar de la siguiente manera:
e Carcamos secos.

e Carcamos humedos.

A continuacién se explicara brevemente cada uno de ellos.
1.2.1.-Carcamos secos

Se denominan asi por la presencia de una camara seca situada adyacente a la de
succion donde se alberga las bombas, la tuberia de succidon e impulsion y sus

correspondientes valvulas.
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A lo largo de la pared que separa las cAmaras hay un canal de drenaje que recoge

y transporta las fugas que puedan producirse, asi como el agua procedente del

drenaje de las bombas y de la limpieza de la camara seca.

Figura 2 carcamo seco

En la figura 2 se muestra un carcamo seco. Este carcamo es parte de una planta
de bombeo de agua potable. Se aprecia el multiple de descarga, las bombas y la
rejilla que cubre el fondo del carcamo. En la figura numero 3 se muestra la
estructura interna del carcamo asi como el multiple de distribucion. ElI agua que

esta en el fondo es a causa de las fugas de la tuberia, filtraciébn de agua del suelo

e incluso agua acumulada por la lluvia.
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Figura 3 Interior carcamo seco
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1.2.2.-Carcamos humedos

La camara de succion o pozo de bombeo sirve para almacenar el agua residual
antes de su bombeo. Su volumen depende del tipo de bombas que se emplean, ya
sean de velocidad constante o variable. Si se eligen bombas de velocidad
constante, el volumen debe ser tal que evite ciclos de funcionamiento demasiado
cortos, pues ello provoca una frecuencia elevada de paros y arranques.

Otras funciones de la cAmara de succidén son conseguir la suficiente sugerencia de
los ductos de la succién de las bombas para evitar la formacién de vértices asi
como amortiguar la transicion del caudal desde la llegada del agua a las tuberias
de succidén de las bombas.

Basicamente la camara de succidon consiste de un pozo de registro de
dimensiones superiores a las normales. El nivel minimo del agua se debe situar a
una cota tal que no permita la entrada de aire a la tuberia de succién por la
formacion de voértices. La parte superior de la voluta se debe ubicar por debajo del
nivel minimo del agua para eliminar la posibilidad de que el aire entre en la bomba.
Cada bomba debe contar con una tuberia de succion independiente, con el objeto
de poder sacarla fuera de servicio para su mantenimiento. Por ello, se instalan
vélvulas de aislamiento entre la bomba, la camara de succion, asi como a
continuacion de la valvula de retencibn en la descarga. Estas valvulas
normalmente son del tipo de resorte, ya que el espacio disponible en el carcamo
es limitado. En los carcamos grandes la extraccion de los equipos se realiza con

gruas viajeras, mientras que en los pequefios basta con algun tipo de gancho
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situado sobre los componentes de gran tamafo. Las puertas deben ser de tamafio
suficiente para permitir la extraccibn de los equipos, asi como las trampas

dispuestas en el suelo para la extraccion de elementos situados en niveles

inferiores.

e g
A

. R e e
Figura 4 carcamo humedo



14

En la imagen numero 4 se muestra la techumbre que cubre un carcamo humedo.

Se aprecian las bombas y en la parte superior el polipasto (grua viajera) que es

utilizado para remover bombas y rejillas.

En la figura 5 se puede observar el interior de un carcamo humedo. Se puede ver
la tuberia de succion, la camara de succién asi como la rejilla de retencion de

sélidos.

1.3.- REQUISITOS GEOMETRICOS

Para realizar el célculo estructural de un carcamo de bombeo siempre se debe de

contar con un proyecto funcional. En Dicho proyecto se especifican las
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dimensiones necesarias para el funcionamiento del carcamo de bombeo. Los
planos funcionales son realizados por Ingenieros especialistas en Hidraulica. El
volumen minimo necesario del carcamo de bombeo depende del tipo y
funcionamiento de las bombas. En base a la geometria propuesta el Ingeniero
encargado del calculo estructural deberd determinar el espesor de los muros,

losas y el procedimiento constructivo.

La geometria y el procedimiento constructivo es determinado por las limitaciones
del lugar y se debera realizar un proyecto estructural que ante todo respete las
restricciones impuestas de espacio. Es importante mencionar que si tenemos un
area muy reducida sera recomendable construir la estructura mediante el
procedimiento constructivo llamado, muro Milan. Si tenemos espacio suficiente se
puede excavar y realizar taludes y asi poder colocar la cimbra y colar los muros de

la manera tradicional.

1.4.- RECOMENDACIONES GENERALES PARA EL ANALISIS Y DISENO

ESTRUCTURAL

El disefio estructural tiene como objetivo proporcionar soluciones que por medio
del aprovechamiento oOptimo de los materiales, de las técnicas constructivas
disponibles, y aun cumpliendo con las restricciones impuestas por los otros
aspectos del proyecto, den lugar a un buen comportamiento de la estructura en
condiciones normales de funcionamiento de la construccién y a una seguridad

contra la ocurrencia de algun tipo de falla.
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La funcién del carcamo es aislar un espacio por debajo del nivel de terreno natural

para depositar momentdneamente agua. Para lograr lo anterior de manera segura

la estructura se verd sometida a las siguientes solicitaciones: carga viva, carga

muerta, sismo y hundimientos.

A continuacion se mencionan las definiciones de las acciones asi como las que se

deberan contemplar en el célculo estructural de un carcamo de bombeo.

Acciones permanentes Son aquellas que obran en forma continua sobre la
estructura y cuya intensidad puede considerarse que no varia con el
tiempo. Entran en esta categoria el empuje estatico del suelo colindante, la
subpresién en la losa de fondo y la carga muerta debida al peso propio de
la estructura.

Acciones variables Son aquellas que obran sobre la estructura con una
intensidad variable con el tiempo pero que alcanzan valores significativos
durante lapsos grandes. Para el carcamo de bombeo la principal carga viva
sera la que actué en la losa tapa. En esta zona se debera considerar el
paso de las personas, la sobrecarga ocasionada por los equipos de
bombeo, asi como la tuberia de succion.

Acciones accidentales Son aquellas que no se deben al funcionamiento
normal de la construccion y que pueden tomar valores significativos solo
durante pequefias fracciones de la vida util de la estructura. Debido a
causas extraordinarias. La capacidad de bombeo del carcamo puede ser

rebasado y esto ocasionaria que se anegue por completo, lo anterior debe
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de tomarse en cuenta y considerar el empuje estatico del liquido en las

paredes asi como en la losa de fondo del carcamo.

Para poder evaluar el efecto de las acciones permanentes es indispensable contar
con un estudio de las propiedades fisicas del suelo al menos 1.40 veces la
profundidad propuesta del nivel superior de la losa de fondo.

Para poder evaluar correctamente las acciones variables se debe considerar que
debido al procedimiento constructivo los muros se modelarian como una viga en
voladizo y para las acciones permanentes se deberan calcular como muros
simplemente apoyados.

En la evaluacién de las acciones variables es necesario calcular el empuje
hidrostatico e hidrodinamico que se pudiera presentar en el interior del carcamo al

momento de que este se anegue.

1.5.- ACCIONES ADICIONALES QUE DEBEN CONSIDERARSE

A pesar de que es poco probable que cuando se inunde por completo el carcamo
también ocurra un sismo, se debera realizar un analisis hidrodinamico del liquido
en los muros y en la losa de fondo.

Durante el procedimiento constructivo se utilizaran troqueles metalicos y se
deberan calcular para resistir los empujes ocasionados por el suelo.

Debido al procedimiento constructivo el muro Milan estara trabajando como una

viga en voladizo, por lo que se debera considerar al momento del disefio.

1.6.- PROCESO DE DISENO.

Las actividades mas importantes del proceso de disefio son las siguientes:
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Conocimiento a fondo de los requerimientos del proyecto funcional.
Determinacién de las restricciones impuestas.

Conocimiento del suelo donde sera desplantado el proyecto.
Evaluacion de las acciones que debe soportar la estructura.
Evaluacion de alternativas de solucion.

Propuesta de solucién

Evaluacion de la solucién propuesta.

Disefio de los elementos estructurales



ANALISIS GEOTECNICO
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2.- CAPITULO 2 ANALISIS GEOTECNICO

En la Ciudad de México no se dispone de espacio suficiente para el desarrollo de
taludes y es necesario excavar en cortes verticales que requieren, generalmente,
de algun tipo de estructura para soportar el empuje horizontal ejercido por la masa
de tierra contenida. Se recurre entonces al uso de ademes de diversos tipos: de
madera, tablaestacas de concreto de acero, o muros de concreto colados en el
sitio dentro de zanjas estabilizadas con lechada bentonitica, llamados “pantallas

de concreto” o “muros Milan”.

2.1.- MAGNITUD Y DISTRIBUCION DEL EMPUJE EN EXCAVACIONES

ADEMADAS

En 1936 K. Terzaghi, en el Instituto Tecnolégico de Massachusetts, demostro
experimentalmente, la influencia de los desplazamientos de la estructura de
contencién en la magnitud y distribucion lateral ejercida por la tierra sobre la propia
estructura.
Midiendo las reacciones en los apoyos de una pared mdvil, en una gran caja de
concreto llena de arena, y comparandola con los valores teéricos obtenidos de la
ecuacién de Rankine, Terzaghi pudo establecer las siguientes conclusiones de
importancia practica:
1. Cuando la pared rigida se desplaza paralelamente a si misma, como ilustra
el diagrama (a) de la Figura 6, en una cantidad sldel orden de 0.001H a
0.002H (H=Altura de la pared), la magnitud del empuje total y la distribucién

de la presion lateral son iguales a las obtenidas con el modelo teérico de
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Rankine. Esto implica que basta un pequefio desplazamiento lateral en el
muro para crear en la masa de suelo el estado de deformacion plastica
ideal que supone la teoria.

2. Cuando el desplazamiento de la pared rigida se produce girando alrededor
de un eje horizontal coincidente con su lado inferior, en una cantidad &I,
como lo muestra el diagrama (b) de la Figura 6, se obtiene el mismo
diagrama de distribucién lineal con igual magnitud del empuje total que se

obtiene de la teoria de Rankine.
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Figura 6 Influencia del desplazamiento del muro en la distribucion de la
presion lateral activa
En la practica, estas dos formas de desplazamiento: de traslacion y de rotacion
respecto a la base, se presentan en muros de contencion rigidos, de mamposteria
o de concreto, en los que su estabilidad depende solamente de su propio peso
(Muros de gravedad), en cuya cara libre no existe ningun soporte que impida o
restrinja el desplazamiento. En tales condiciones, la fuerza de empuje lateral del

suelo produce un desplazamiento de traslacion paralelo, y el momento de volteo
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de esta fuerza respecto a un eje horizontal que pasa por el talébn del muro lo hace
girar sobre su base, en el mismo sentido. La suma de ambos movimientos es mas
que suficiente para desarrollar el equilibrio plastico del suelo. En cambio, en las
excavaciones ademadas, al colocar y acuiar, o precargar, los puntales superiores
se restringe el desplazamiento de la parte superior del ademe y, a medida que
continla profundizdndose la excavacion y se va colocando los puntales
intermedios e inferiores, la parte inferior del ademe se desplaza girando alrededor

del punto de apoyo de los puntales superiores.
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Figura 7 Diagramas envolventes de presion activa redistribuida (Par)
propuestos por terzaghi y peck, para el disefio de ademes de excavaciones
profundas.

Mediciones experimentales del empuje ejercido por el suelo indican que si la pared
rigida gira desplazandose en su parte inferior una cantidad sligual al caso

anterior, la distribucion de la presion sigue una ley curva, semejante a una

pardbola, como ilustra la curva en linea continua del diagrama ( ¢ ) en la figura 6.

La magnitud del empuje total observado E, , dado por el area bajo la curva, llega

ar?
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a ser hasta 10% mayor que la del diagrama triangular teérico de Rankine E_;

osea que: E, =1.1E, . El punto de aplicacion del empuje E, se encuentra a una

altura aproximada de 0.45H sobre la base de la pared movil.

Este tipo de desplazamiento giratorio respecto a un eje superior se observa en
excavaciones con ademes formados de diversos materiales, mas o menos
flexibles: viguetas de acero con tablones de madera, tablaestacas flexibles de
acero o de concreto, o muros de concreto colado en zanjas ( Muro Milan ). La
flexibilidad de los elementos verticales del ademe induce desplazamientos
adicionales del suelo en contacto con el ademe, formando superficies de curvatura
variable, dependiendo de la flexibilidad de estos elementos, de la posicién de los
puntales de apoyo y de la carga aplicada a ellos al ser colocados y acuiiados. Tal
heterogeneidad de las curvas de distribucion de la presion de la tierra, lo que hace
practicamente imposible prever su forma por métodos tedricos. Ante esta
situacion, Terzaghi y Peck propusieron diagramas de presién simplificados, para el
disefio de sistemas de soporte temporal de excavaciones ademadas, los cuales
son una envolvente de un buen numero de diagramas de presion reales deducidos

de mediciones de las cargas puntuales y deformacion de los ademes.

2.2.- EXCAVACIONES ADEMADAS EN SUELOS COHESIVOS
FRICCIONANTES

En un suelo cuya resistencia al corte esta constituida por cohesion y friccion entre
sus particulas, como en una arena arcillosa (SC) o en un limo arenoso (ML) no

saturado, se puede expresar por la siguiente ecuacion:

S=Cc+p,tang (2-1)
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Donde: s : Esfuerzo cortante, c: cohesion,: ¢: Angulo de friccion y p, esfuerzo de

compresion normal al plano de falla plastica.

El diagrama de presion lateral tedrico de Rankine es el que se muestra en la figura
8. El empuije tedrico total del suelo sobre el ademe esta representado por el area
del triangulo obc, que corresponde a la zona donde se desarrolla una presién de
contacto entresuelo y ademe. Arriba del punto o se producen esfuerzos de tension
en el suelo, pero no existe adherencia entre éste y el ademe que sea capaz de
ejercer una fuerza de traccion, por lo cual es aceptable despreciar el triangulo ado

en el analisis de las fuerzas que actuan sobre el ademe.

’._.— 2c(Ka)"s

\
\
(+) \ Eat
\

KayH-2c(Ka)*¥

Figura 8 diagrama tedrico de rankine para suelo cohesivo friccionante

El valor del empuje activo tedrico del triangulo de presiones, obc expresada por:

Eat =05(7HKa _ZCJE)(H _ZO) (2-2)
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2C
Z, = -
En el cual . y\/K_a (2-3)
E, =05(7HK, —20\/_)( J
Substituyendo: 7/\li_ (2-4)

Donde Ka:tan2(45°—£] Coeficiente de presion horizontal para la condicion

activa de Rankine, deducido a partir del diagrama de Mohr. y: Peso volumétrico

del terreno.
0.3H
Er=1.28Eat Er
I - 0.55H
0.46H
I
/ ! 0.15H
b c T

L Prm=1.28Eat/0.775H
Figura 9 diagrama trapecial envolvente de presién redistribuida obtenido de

la figura 8
El area del diagrama trapecial de presion redistribuida de la figura 9 es la fuerza
de empuje redistribuido, cuyo valor es:

E, =0.775Hp, (2-5)
Por otra parte: E, =1.28E, (2-6)

Substituyendo (2-4) y (2-5) en (2-6) y despejando p,,,, se tiene:
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o _ L28E,
™ 0.775H 2-7)

2C
P =0.83(7HK, —ZC\/K_a)[l—m}

(2-8)
Esta ecuacion permite definir el diagrama trapecial de presion redistribuida para
cualquier caso de suelo homogéneo, cuya resistencia al corte puede variar entre la

de una arena sin cohesion (c=0) y una arcilla sin friccion (¢ =0) , cuando el nivel

freatico es méas profundo que la excavacion ademada.

2.3.- CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO

A continuacion se describen un método para determinar la capacidad de carga del
suelo en el nivel del desplante de la losa de fondo.
La losa de fondo es semejante a una zapata rectangular de ancho B y longitud L.

Pe

\/\:/‘1‘4 "j NN
fii =
- Pn=Pe-Pt =
i, l . Df

R v s'_ PR L 4«_'_,,‘)’ i
L . [T T - cr -
EENLR LAY NN
Pt

Figura 10 Cimentacion del carcamo

La figura 8 presenta el caso de una cimentacion formada por un cajon de concreto
reforzado desplantado a una profundidad Df, el cual soporta el peso Pe de una

estructura que incluye el peso propio del carcamo.
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Para construir el carcamo se requiere excavar un volumen de tierra cuyo peso Pt,
al ser retirado del sitio, produce la descompresion de los estratos de suelo que se
encuentran bajo el fondo de la excavacion. Al termino de la construccion se habra
colocado sobre el fondo todo el peso de la estructura Pe, con lo cual se volveran a
comprimir los estratos de suelo subyacentes antes descomprimidos. Segun sea la
relacion entre la magnitud de los pesos de la estructura y de la tierra excavada se

tendran alguno de los tres casos siguientes:
2.3.1.-Cimentacioén totalmente compensada

Cuando el peso de la estructura es igual al de la tierra excavada,

P=P

e t

o bien, P=P-P=0

Donde Pt es el incremento neto de carga aplicada al suelo subyacente a la losa de
cimentacion. Se dice entonces que se tiene una cimentacion totalmente
compensada, o0 simplemente, una cimentacion compensada, en la cual, al terminar
la construccion del carcamo, los esfuerzos finales inducidos al suelo en el que se
apoya la losa de fondo son iguales a los que tenia antes de hacer la excavacion.
Esto implica en teoria, que el asentamiento de la cimentacién deberia ser nulo. La
observacion real del comportamiento de cimentaciones de este tipo construidas en
las arcillas blandas del Valle de México demuestra que, al descargar el suelo con
la excavacion se produce la expansion del fondo Pe, la cual se recupera al volver
a aplicarle la misma carga con el peso de la estructura, produciéndose asi un

asentamiento del cajon Pr igual a la expansion generada por la descarga; es decir

que:

p: = P
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2.3.2.-Cimentacion parcialmente compensada

Cuando el peso de la estructura es mayor que el de la tierra excavada se tiene
una cimentacion parcialmente compensada, también llamada cimentacion
subcompensada. Esta condicion se expresa por la ecuacion:

P>P 0 bien; P=P-P>0

El incremento neto de la carga Pn, no compensada por la excavacion, sera
soportado por la masa de suelo subyacente al cajon e inducira en ella esfuerzos
de compresion y cortantes adicionales a los que tenia en su estado natural, antes
de excavar. Este nuevo estado de esfuerzos generara un asentamiento Pn, por
consolidacion de la arcilla subyacente, adicional al que se produzca por
recuperacion de la expansion creada por el proceso de excavacion. Por tanto, el
asentamiento total Pt de una cimentacion subcompensada sera:

R=PR+P

El incremento de carga neta inducira esfuerzos cortantes que deberan ser
equilibrados por una adecuada capacidad de carga de la cimentaciébn en su
conjunto.

Los dos casos anteriores no se presentan cuando se trata de un cércamo
enterrado. Esto es debido a que el peso que se descarga al terreno es mucho
menor al peso de suelo excavado. A continuacion se explica el fenbmeno que

sucede en un carcamo enterrado:
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2.3.3.-Cimentacion sobrecompensada

Es aquella en la que el peso de la estructura es menor que el de la tierra
excavada; es decir, que se obtiene un decremento neto de la carga llamado carga
sobrecompensada Psc, expresado por las ecuaciones:

P.<P o bien; P.=P,-P <0

La carga sobrecompensada representa, fisicamente, una descarga permanente
del suelo subyacente al cajon. En esta condicion, los esfuerzos de compresion
finales en la masa de arcilla seran menores que los esfuerzos naturales originales,
lo que implica que:

El asentamiento por recuperacion Pr sera menor que la expansion generada por la
excavacion.

La disminucién de los esfuerzos de compresion inducira un proceso de expansion
volumétrica lenta, que se desarrollara a lo largo de varios afios después de
terminada la construccion del carcamo.

Los esfuerzos cortantes inducidos por la descarga neta son de sentido contrario a
los que genera una sobrecarga en el caso de la cimentacion subcompensada v,
generalmente, no constituyen un problema de capacidad de carga.

El disefio de la losa de fondo debera ser con la presion de descarga del suelo al
cajon. Adicionalmente para disminuir la presién de descarga, se colocan un losa
de concreto pobre que se le llama “tapon de fondo”. Esta losa sirve como

contrapeso y evitar una posible falla de fondo de la losa de fondo del carcamo.
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2.4.- FALLA DE FONDO POR ESFUERZOS CORTANTES

La falla del fondo de excavaciones profundas ademadas, en arcillas blandas y
saturadas, se manifiesta como un levantamiento brusco del fondo
simultaneamente con el hundimiento repentino de la superficie del terreno aledafio
a la excavacion vy, finalmente, el colapso de la estructura de soporte lateral. Para
analizar la condicion critica en la que ocurre este tipo de falla, Terzaghi propuso un
mecanismo que se muestra en la figura 12, la cual presenta la seccién transversal
de una excavacion ademada, de profundidad H. La longitud L de la excavacion y

espesor Z del estrato de arcilla se consideran, hipotéticamente, infinitos.

SRTRTRETRNC j
- i
|
P=(ymH+Ps)B :
S i H
:TS:CMH
|
e B :

e

Figura 11 Mecanismo de terzaghi-prandtl para la falla del fondo de
excavaciones ademadas en arcilla saturada, con la longitud, ancho y
profundidad infinitos.

Le mecanismo de falla estad formado por un prisma rectangular de suelo abdo, de

ancho B y longitud unitaria L=1m, cuyo peso, P=y,HB, descansa sobre un
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mecanismo de capacidad de carga, defg , semejante al de un mecanismo de
Prandtl para una zapata de longitud infinita, desplantada en la superficie de un
deposito de arcilla saturada y homogénea. La zapata tiende a deslizar hacia el
interior de la excavacion, bajo la accion del peso del prisma rectangular P,
desarrollando, sobre el plano do, una reaccion vertical ascendente igual a la
capacidad de carga Q de la zapata. En este proceso, el plano go sufre un
desplazamiento ascendente, mientras el do se desplaza hacia abajo, haciendo
descender al prisma P y desarrollando una fuerza cortante vertical S, sobre el
plano bd, la cual, junto con la reaccién Q, se opone al deslizamiento del prima P.
El factor de seguridad, FSb, contra la falla de todo el mecanismo bidimensional de
Terzahi-Prandtl, se expresa por la relacion entre los momentos, respeto al eje que
pasa por el punto o, de las fuerzas resistentes, Mr, que se oponen al
deslizamiento, y el de las fuerzas actuantes, Ma, que tienden a producirlo; esta

relacion estd dada por la siguiente ecuacion:

M, Mg+M; 05QB+SB Q+25

FS, =—F (2.9)
M, M, 0.5PB P

Expresando las fuerzas en términos de esfuerzos, se tiene:

Q=q,B siendo g, =¢,N., lacapacidad de carga de la zapata

S=c,H es la fuerza cortante en el plano vertical bd.

P=yHB es el peso del prisma P por unidad de longitud

En estas expresiones:

c, resistencia al corte, no drenada, en el plano bd.

Cus resistencia media al corte, en la superficie defg.
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N, =(7+2)=5.14 factor de capacidad de carga de Prandtl.
7 peso volumétrico natural de la arcilla
P, carga superficial unitaria

Substituyendo en la ecuacion anterior y simplificando:

5.14c,, +2culE
FS, = B

2.10
7.H + p, (2.10)

Esta forma de la ecuacion permite tomar en cuenta la variacion de la resistencia al
corte de la arcilla con la profundidad, cuando se tienen variaciones significativas.

Frecuentemente, se considera un valor promedio general cuando las diferencias

en la resistencia no son mayores de 10% del promedio c,. Esto equivale a

considerar que se tiene una arcilla razonablemente homogénea, dentro de la

profundidad involucrada en el mecanismo analizado. Si esta fuera el caso, la

ecuacion anterior se puede simplificar considerando que: ¢, =¢,, =¢C,,

514(1+039:;j%

FS, = (2.11)

yaH + P,
En esta forma de la ecuacion se aprecia que el término 5.14c representa la

capacidad de carga de la zapata desplantada en la superficie del terreno,
determinada por Prandtl, mientras que el termino dentro del paréntesis es un
factor que representa el efecto de la relacion entre la profundidad H de la
excavacion y el ancho B del mecanismo de falla. Es oportuno observar ahora que,
en la deduccion de esta ecuacién se supone que la resistencia del suelo en el

plano vertical bd se desarrolla en toda la altura H, lo cual no parece coincidir con la
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observacion de fallas reales en las arcillas blandas de Londres, realizada por
Skempton.

Skempton estudio experimentalmente el comportamiento de zapatas rectangulares
en las arcillas de Londres para determinar la influencia de la profundidad del
desplante H y de la longitud de la zapata L sobre la capacidad de carga; estos
estudios le llevaron a proponer la siguiente expresion para el factor de

profundidad:

(1+ O.ZEj
B

Cambiando esta expresion en la ecuacion (2.11) se obtiene:

514(1+02E;)%

FS, = (2.12)

yaH + 1
Por otra parte, para tomar en cuenta la influencia de la longitud finita L de una

zapata rectangular, propuso otro factor que tiene una forma semejante:

(1+ O.ZEJ
L

Agregando esta expresion a la ecuacion (2.13) se obtiene la siguiente ecuacion

para el factor de seguridad de una excavacion tridimensional:

5.14(1+ 0.2:j(1+ o.zEljcu
FS, = (2.13)

t 7oH + P,

Esta ecuacion es aplicable dentro de los siguientes limites:

H/B<25 B/L<1
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Para valores mayores, en ambos casos, estas relaciones permanecen constantes.
Por otra parte, cuando la longitud de la excavacion del fondo es mayor de 4B, su
influencia en la estabilidad del fondo es despreciable; por tanto, para B/L <0.25,

esta relacion se considera nula.

2.5.- INFLUENCIA DEL ANCHO DE LA EXCAVACION Y EL ESPESOR DEL

ESTRATO

El mecanismo de la falla del fondo considerando en el modelo de la figura 11
supone que el ancho de la excavaciéon Be y el espesor del estrato Z son infinitos.
Tal hipétesis no existe en la practica, lo que implica que debe tenerse en cuenta la
influencia de los limites reales de estos dos factores en el valor del ancho B

considerado en el mecanismo de falla.

Be

(8B)

f=—B=1.41Z —=n

frontera rigida o J,

Figura 12 Ancho del mecanismo de falla del fondo limitado por: a) una
fronterarigida a profundidad finita z b) ancho finito de excavacion

La figura 12 considera el caso en el que el espesor Z esta limitado por una frontera
rigida, que puede ser roca o un suelo de mayor resistencia al corte que la arcilla,

en tal caso, el ancho méaximo B del mecanismo de falla vale:
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B=1.41Z
Si el ancho de la excavacion es B, <1.41Z, como se observa en la figura 12, el

ancho del mecanismo de falla serd igual que el de la excavacion.

2.6.- MUROS O TABLAESTACAS CON PATA

En excavaciones profundas, es comun el uso de muros de concreto colado en el
lugar o de tablaestacas de concreto, de acero o de madera, cuyo extremo inferior
(pata) se instala hasta alguna profundidad bajo el nivel del fondo de la excavacion,
antes de iniciar los trabajos de extraccién de la tierra. Esta practica tiene el
propdsito de aumentar el factor de seguridad ante falla de la pata. La rigidez
estructural del muro introduce dos acciones favorables al equilibrio del mecanismo
de falla del suelo en el que se empotra la pata: una es producida por el momento
resistente del muro y la otra por la friccion que se desarrolla entre el muro y el

suelo, como se ilustra en la figura 13.

2.7.- RESISTENCIA ESTRUCTURAL DEL MURO, EN FLEXION.

El proceso de colocacién de los puntales de una excavacion ademada se
desarrolla en varias etapas, cada una de las cuales alcanza una profundidad de
unos 30 a 50 cm por debajo de cada nivel de apuntalamiento. Al colocar los
puntales de cada etapa y aplicarles una precarga controlada mediante un gato
hidraulico, se induce un momento flexionante en la seccién horizontal del muro
ubicada al nivel de los puntales. Para explicar con mayor detalle la accion
favorable de este momento, considérese la colocacibn de los puntales

precargados del nivel inferior indicado en la figura 13. La precarga aplicada genera
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un incremento con la cara exterior del muro, cuyo momento flexionante, respecto
al punto de aplicacién de los puntales, M, debe ser soportado por el momento
resistente del muro, Mr. EI momento flexionante maximo no debe exceder al
momento resistente del muro Mr. Considerando, de manera simplista, que el
incremento de presion Pem, se distribuye uniformemente a lo largo de la altura
hm, su valor maximo se expresa por:

o _2M,

em 2
h,

(2.14)
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Figura 13 (a) Influencia de la friccién entre muro y suelo en la estabilidad del
fondo (b) Influencia de la resistencia estructural del muro

Este incremento de presion Pem, generado por el desplazamiento del muro contra
el suelo exterior, acta en el mismo sentido que el empuje pasivo de la pata, por lo
cual su momento debe agregarse al del empuje pasivo Pp para determinar el
factor de seguridad.

Es una practica coman reforzar los muros o tablaestacas de concreto con dos
parrillas iguales de barras de acero, una en cada cara, que representa un
porcentaje de acero en tension p. del orden de 1% o menor; por lo tanto, resultan

losas subreforzadas en las que el momento resistente Mr, depende de la fuerza

resistente admisible del acero en tension AR f, , y la separacion entre las parrillas

y

de refuerzo (h—2r), siendo r el recubrimiento ( 5 cm en tablaestacas y 7.5 en
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muros). En estas condiciones, el momento resistente admisible se expresa por la
siguiente ecuacion:

M, = AR f,(h—2r) (2.15)
Donde:

M Momento resistente admisible, en ton-m

;
A Area de acero, por metro lineal, en la cara en tension de la seccién M, en
cm?2

Fs Factor de reduccion de resistencia 0.7

f, Limite elastico del acero, 4200 kg/cm?2
h Espesor de la seccion de concreto, en m.
r Recubrimiento del acero, en m

2.8.- FRICCION ENTRE EL MURO Y EL SUELO

A medida que la excavacion avanza, crece el desequilibrio entre el exterior y el

interior de ésta, generando un asentamiento p,, de la superficie exterior

colindante y una expansion p,, del fondo de la excavacion, como se ilustra en la

figura 13. Al descender el prisma de suelo P desarrolla una fuerza friccionante
negativa —S1 sobre la cara exterior del muro, transfiriéndole una carga que lo hace
descender, y la pata penetra en el suelo que se empotra, desarrollando asi una
reaccion formada por fuerzas friccionantes positivas a +S2, en cada una de sus
caras, las cuales deben equilibrar a —S1, transferida a la parte superior del muro.
El desarrollo de estas fuerzas friccionantes, tanto positivas como negativas,

requiere solamente de un pequefio desplazamiento relativo entre el suelo y el
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muro, del orden de un milimetro por metro de longitud friccionante; este hecho se
observa en las pruebas de carga de pilotes de friccion. Por otra parte, también se
desarrolla la reaccion de la punta Qp, cuya magnitud es pequefia en comparacion
con las fuerzas fricciones, cuando la punta se apoya en la misma arcilla; para que
se desarrolle Qp en su totalidad se necesita un desplazamiento del muro
relativamente mayor que el de las fuerzas friccionantes. Por ambas razones, esta
fuerza se considera despreciable.

Cualquier que sea la magnitud de la fuerza —S1, su presencia resulta favorable a
la estabilidad del mecanismo de falla; porque, esta fuerza descendente genera
una reaccion ascendente del muro +S1, que actia sobre la cara del prisma de
suelo P. que est& en contacto con el muro, contrarrestando asi parte del peso del
prisma y disminuyendo la presion vertical ejercida por éste sobre el mecanismo de
zapata en que se apoya.

La figura 13 muestra el diagrama de transferencia de carga del suelo al muro; este
diagrama permite analizar la revelacion entre las fuerzas friccionantes y su
magnitud. La friccion negativa —S1 debe ser equilibrada por las fuerzas de friccion
positiva +2S2. De esta manera, el maximo valor de —S1 estara limitado por el

menor de los siguientes dos valores:

S =c,H 0 25, :2Cu2Hp
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Cuando ambos valores sean iguales, se tendra el maximo valor posible S, . vy la

profundidad maxima H necesaria para que la pata alcance la condicién de

pmax ?
equilibrio que se expresa por la siguiente igualdad:

Simex =CH = 2cqupmaX

1max

Hc
=—u (2.16)

De donde: H =
P 2Cu2

Si se tiene un depdsito de arcilla homogénea:
Cul =Cu2 =Cu y Hpmax = (217)

Esta expresion justifica la receta empirica que recomienda que, en arcillas, la
longitud de la pata no debe ser mayor que % de la profundidad de la excavacion,

ya que una longitud mayor no produciria ningun incremento de la fuerza

friccionante S1. Por lo tanto, para cualquier valor de H <H definido por la

pmax 1
ecuacion (2.16), el valor de S1 estara limitado por la longitud de Hp, y se tendré:

S, =26,,H, (2.18)
La presion ascendente P,, generada por la reaccion positiva del muro +S1, sobre

el prisma de suelo, seré entonces:

S _ 2l (2.19)
B B

Ps1:

Agregando las presiones Psl y Pem, dadas por las ecuaciones (2.19) y (2.14), al
numerador de la ecuacién (2.11), se obtiene el factor de seguridad bidimensional

gue incluye: los efectos de la friccién en el muro y de la resistencia estructural de

la pata, para valoresde H <H_ ..
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H
5.14(1+ O.SEJCU +2c,, Fer Z:I\Qr
FS, = m (2.20)

yoH +p
Agregando a la ecuacion (2.13) los efectos de la friccion y de la rigidez de la pata,

se obtiene el factor de seguridad para el caso tridimensional.

H
514(1+022 |[1+02M )¢, 42, 12 4 2M:
Fs = B B I

(2.21)

b:

vaH +p
En el numerador de esta ecuacidon se aprecia, claramente, la contribucion de la
pata, representa por el segundo y tercer términos, mientras que, el primer término

corresponde a la contribucion del mecanismo sin pata.
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ANALISIS ESTRUCTURAL
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3.- CAPITULO 3 ANALISIS ESTRUCTURAL

En este capitulo se trataran las principales acciones que se presentan en un
carcamo de bombeo, asi como los valores numeéricos que se utilizaran en el
modelo tridimensional.

Los valores y procedimientos especificos de calculo se refieren principalmente a lo

estipulado por el RCDF.

3.1.- CARGA MUERTA

Se llama carga muerta al conjunto de acciones que se producen por el peso propio
de la construccién: incluye el peso de la estructura misma y el de los elementos no
estructurales, empuje del suelo, el peso de las tuberias, bombas y atraques. La

carga muerta es, por tanto, la principal accién permanente.

3.2.- CARGA VIVA

La carga viva es la que se debe a la operacién y uso de la construccion. Incluye,
por tanto, todo aquello que no tiene una posicion fija y definitiva dentro de la
misma y no puede considerarse como carga muerta. Entran asi en la carga viva el
peso debido a herramientas especiales, personas y el agua necesaria para la
operacion del carcamo de bombeo. Las cargas vivas de disefio no estan
especificadas en el RCDF asi que tendran que ser observadas en estructuras

similares.
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3.3.- HUNDIMIENTOS DIFERENCIALES

La magnitud de los hundimientos de los apoyos de una estructura debido a las
cargas que en ella actuan, depende de las caracteristicas del subsuelo y de las
rigideces relativas entre estructura, cimentacion y suelo. El calculo requiere
consideraciones conjuntas de teoria de las estructuras y de mecanica de suelos.

Si se conocen los hundimientos que van a sufrir los apoyos, la cuantificacion de
sus efectos en la estructura es un problema estandar de analisis, cuando puede
suponerse un comportamiento elastico de la misma. Sin embargo, debido a que
los hundimientos ocurren en general muy lentamente en el tiempo, se producen
efectos no lineales que modifican radicalmente los resultados que se obtendrian
de un andlisis elastico resuelto empleando las mismas propiedades de rigidez de
la estructura usadas en el analisis por cargas gravitacionales.

Hay que tener bien claro que los efectos de las deformaciones impuestas tienden
a disiparse a medida que se deforma mas la estructura: por tanto, fenomenos
como agrietamiento y flujo plastico en estructuras de concreto pueden liberar total
o parcialmente la estructura de los efectos de los movimientos diferenciales de sus
apoyos.

El carcamo de bombeo no se revisara para los efectos de los hundimientos
diferenciales, sino que se disefia apropiadamente de manera que los hundimientos
se mantengan dentro de limites tales que sus efectos puedan ser disipados por
deformaciones inelasticas de la estructura. EI RCDF especifica que para
estructuras de concreto las deformaciones a largo plazo se calculen como las

determinadas para cargas de corta duracion multiplicadas por el factor:
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_2
1+500

en el que p'es la cuantia de refuerzo de compresion. Esto equivale a que en
secciones simplemente armadas (po'=0) las deformaciones diferidas son el doble

de las de corto plazo y que para el andlisis ante cargas de larga duracién se debe
emplear un moédulo de elasticidad de un tercio del que se emplea para el de
analisis por cargas de corta duracion.

Las fuerzas internas que resultan por efecto de hundimientos diferenciales deben
considerarse como efectos de acciones permanentes. Por ello, deben intervenir
tanto en las combinaciones de acciones comunes, como en las excepcionales. Sin

embargo, el factor de carga para sus efectos puede tomarse como la unidad.

3.4.- CARGAS DE NIEVE, LLUVIA, GRANIZO Y HIELO.

Por las condiciones climatolégicas de la ciudad de México no es necesario
considerar el efecto ocasionado por la nieve y por ello no se toma en cuenta.

La lluvia puede producir cargas importantes al inundar por completo el carcamo,
en recipientes o en estructuras total o parcialmente sumergidas debe considerarse
como accion el empuje estéatico del liqguido. Cuando el liquido tiene una superficie
libre que no esta sujeta a presion superior a la atmosférica, ejerce una presion
adicional a la atmosférica y en direccién normal a la superficie de contacto con el
objeto sumergido, dada por

p=yh

Donde y es el peso volumétrico y h la profundidad del punto considerado, a partir

de la superficie libre del liquido. Esto implica que en una pared sumergida la
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presion aumenta linealmente con la profundidad y que el diagrama de presiones

sera triangular.

3.5.- METODO SIMPLISTA DE ANALISIS SiISMICO:

Aungue es poco probable que ocurra un sismo al mismo tiempo que el carcamo
este inundado, se realizara un andlisis sismico para observar los efectos del agua
en los muros del carcamo.

El calculo del la fuerza hidrodindmica P sobre el muro del carcamo se calculara
por el método simplista y que consiste en multiplicar el coeficiente sismico de
disefio por el peso del volumen de agua alojada en media longitud del tanque.
Como si la mitad del volumen total de agua chocara contra el muro, con una

aceleracion igual a:

P:hLy(cs) (2.21)
Donde

P Fuerza hidrodinamica del agua

h Altura del carcamo

L Longitud en la direccion del andlisis

y Densidad del agua

cs  Coeficiente sismico
En el método simplista se propone una distribucién lineal de presiones con un
valor maximo en la superficie original del agua ( Al revés de la distribucion

estética).
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Figura 14 Presion hidrodinamica

p — Puma
2 (2.22)
2P
Pomax =
h (2.23)

El momento de volteo del muro en una franja unitaria es:

G=2hp
3 (2.24)
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3.6.- RESUMEN Y TABLA DE CARGAS.

A continuacion se hard un resumen de lo presentado en parrafos anteriores asi

como los valores a utilizar.

Tipo de carga Accion Valor unitario
Carga muerta Empuje del suelo Realizar analisis geotécnico
Peso propio Depende de la geometria

Tuberias y equipo 1500 kg/mz en losa tapa

electromecanico 500 kg/m2 en losa de fondo
Carga viva Agua 1000 kg/m2/ m

Personas 150 kg/mz?
Cargas Accidentales Fuerza Realizar analisis

hidrodindmica

3.7.- COMBINACIONES DE CARGA

Se consideraron 4 condiciones independientes de carga (2 de ellas estaticas y 2
dindmicas) y 12 combinaciones de carga.
Las 4 condiciones de carga estaticas utilizadas son:
PoPo: Peso propio de elementos estructurales
Cv max: Carga viva maxima
En el caso del analisis dinamico se consideraron 2 condiciones de carga:
Sx: Sismo en direccién X

Sy: Sismo en direccion Y
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Las combinaciones de diseiio consideradas fueron las definidas en la siguiente

tabla de multiplicadores de carga

Combinacion
1
18.

e
BRoo~NouhwN

1.4CM
1.4CM
1.1CM
1.1CM
1.1CM
1.1CM
1.1CM
1.1CM
1.1CM
1.1CM

Estados de carga con factor

1.4CV
1.4CV
1.1CV 1.1 SX
1.1CV 1.1 SX
1.1CV -1.1 SX
1.1CV -1.1 SX
1.1CV 0.33SX
1.1CV 0.33SX
1.1CV -0.33SX
1.1CV -0.33SX
Envolvente X
Envolvente Y

0.33 SY
-0.33 SY
0.33 SY
- 0.33 SY
1.1SY
-1.1S8Y
1.1SY
-1.1SY
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4.- CAPITULO 4 DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

A continuacién se desarrollara un ejemplo practico de disefio y se hara uso de la

informacion descrita en los capitulos anteriores.

4.1.- EJEMPLO PRACTICO DE DISENO

Es necesario construir una planta de bombeo para retirar el agua residual de un
municipio.
En la figura 15, se muestra en planta las dimensiones necesarias que debera tener
el carcamo, se observa que las cotas estan a pafios interiores por lo que se da
libertad de proponer los espesores de muro que se crean convenientes. También
se observa los principales elementos que debera llevar la planta de bombeo que
son:

e Colector de llegada

e Obturador tipo aguja

e Compuerta deslizante

e Equipo de cribado

e Muro amortiguador

e Celda de bombeo

e Bomba centrifuga

En la figura 16 se muestra el Corte A-A” que muestra en elevacion los principales

elementos de la planta de bombeo.
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A continuacién se presenta una tabla con las propiedades del suelo.

Y C P lka PV | Pateorico | E.at
(ton/m3) | (ton/m?3) | () (ton/m2| (Ton/m?) [ (ton)
0 0 -1.25
0.25
1
1.25] Arena Limosa
15 (SM)
1.75
2
2.75 4.4 1.25
3 -1.6
3.25
5
5.25] Arcilla de alta
5.5 | plasticidad (CH 1.3 3 0|21 6.3
6 )
6.25

Profundidad| Tipo de suelo

1.6 1 26 (04 1.25

7.25 9.925 3.925
7.5 3.05
7.75

Arena mal
8.25 graduada ( SP ) 17 0 32|21 6.02
8.5

8.75

9 12.48 3.833
9.25 | Arcilla color gris 2.067
claro 1.33 3 19 | 19 8.9
12| obscuro (SC) 16.13 3.928

Figura 15 Presion activa tedrica en el suelo del carcamo

En la figura 17 la segunda columna de la tabla contiene el simbolo de la
clasificacion de cada estrato segun el SUCS vy los parametros de las propiedades
mecanicas promedio: peso volumétrico natural (g), cohesion © y angulo de friccion
interna (F) de cada suelo, determinados en pruebas triaxiales practicadas en

especimenes de suelo inalterados. La tercera columna contiene el valor de Ka.
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Nivel de terreno

-1.25 natural
l \‘ﬁ\ BN R D A A
275
ET1=1.25 ton
16 -
1.25
45
12 E2=63 ton
3.05 3925
175 E3=6.02 ton
2 067 \ 3.833
3 E4=8.9 ton
F 3.928

Figura 16 diagrama de presion activa

En la cuarta columna se presenta la presion vertical total (Pv) en los planos de
contacto de cada dos estratos contiguos, debida al peso propio. La ultima columna
contiene los valores tedricos calculados de Pa. En la figura 18 se han dibujado los
diagramas de presion activa teodrica, individuales para cada estrato, en los que se
incluye el valor de la fuerza de empuje ( E1,2,3) correspondiente a cada unos de

ellos, cuya sumatoria da el empuje tedrico total:



El = 1.25ton E2 = 6.3ton E3 = 6.02ton E4 = 8.9ton
Eat = El + EZ + E3 + E4 = 22.47ton
_ 1% oaton
M7 0775 H
E, = 0.775-Hp ;= 28.762ton
Nivel de terreno
rnatural
1
3 '"-':.:.'
R
l Y
|r Py |
12 ! e Er=28.72 ton—]
Fondo 66
3 del
carcamo
552
18
i f ¢ |

[~— 4 124 ton/m? —==

Figura 17 diagrama trapecial de presion lateral redistribuida para el disefio
de las paredes del carcamo y los puntales.

4.2.- PROFUNDIDAD DE LA PATA.
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La profundidad hasta el pafio de la losa del carcamo es de 9 m, se propone una

longitud adicional de 3 m. Se estima que el muro sera de un espesor de 65 cm y

con un armado minimo de 1%.



57

De la ecuacién (2.15) tenemos:

Fr = 0.7 r:= 5cm f, = 4200k_92 h := 65cm

y
cm
b := 100cm di=h-2r=055m

Ag := 0.01:b-d = 55¢m”

M, = AS-FR-fy-(h— 2-r) = 88.935ton-m
De la ecuacién (2.17), (2.19) y (2.21) tenemos:

ton ton
Hy = 3m cy=3—  B=2m y =133
m m
2-c,,H k
pg = ——F — 9x10° <2 hoi=4m L :=135m  H:=9m
2 MY MY
m
H,  2-M
B H r
514{1+02.= |{1+02.= |-c + 25— +
L B B 2
Imhy,
FSp, = _ 2.398

Y'H+ PS

Es recomendable un factor de seguridad mayor o igual a 2, para nuestro ejemplo
se ha obtenido 2.39 por lo que se considera correcta la profundidad propuesta de

la pata.
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4.3.- CALCULO DE LA PRESION HIDRODINAMICA.

Se utilizara el método simplista que propone una distribucién lineal de presiones
con un valor méximo en la superficie del agua (Al revés de la distribucion estatica).
La estructura se localiza en el Distrito federal en la zona sismica Il.

A continuacién se muestran las caracteristicas del espectro de disefio.

Zona C ao Tal Thl r
1l 0.32 0.08 0.2 1.35 1.33
0.3500
0.3000 ‘
0.2500 \
0.2000 \

Alg
/

0.1500 \

N
0.1000 N
0.0500 T~
0.0000
0 1 2 3 4 5 6
Tiempo (s)

Figura 18 Espectro de disefo
Por ser una estructura tipo A el espectro se debe multiplicar por 1.5. El factor de
reduccion de fuerzas sismicas para este tipo de estructuras es de Q=1.5.

De la ecuacion (2.21) tenemos que;

ton
= 1.0—3 L= 1m H:=9m Cs:=0.32
m
t
Pi= HLy Cg = 288 —
m
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Nivel de terreno
P=2.88 ton/m (ﬂaturﬂ'

b e = R

Figura 19 Distribucion de presion hidrodindmica

4.4.- MODELACION DEL CARCAMO EN EL SOFTWARE SAP 2000 V.14

Se realizaron dos modelos tridimensionales en el programa SAP 2000 en su
version 14. En el primer modelo se analiza las fuerzas debidas al procedimiento
constructivo y en el segundo modelo se analiza las fuerzas debidas al

funcionamiento de la planta de bombeo.
4.5.- PRIMER MODELO; ETAPA DE CONSTRUCCION.
En el capitulo 5 se tratara con mas detalle el procedimiento constructivo. Una

parte importante del procedimiento constructivo consiste en la excavacion del

nacleo central, para tal fin se utilizan excavadoras que van retirando el material y
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conforme se va retirando el material se colocan troqueles para apuntalar y
sostener la pared (muro Milan). Los puntales son fabricados a base de tuberia de
acero de entre 16” y 20” de diametro y los de celosia generalmente son de seccion
cuadrada. Al colocar cada puntal es conveniente aplicarle una carga previa contra
el muro Milan, igual a la carga de disefio. La colocacion de los puntales es
importante por dos cosas, la primera; evita que el muro Milan trabaje en voladizo,
la segunda; la precarga de los puntales disminuye considerablemente la magnitud
de los asentamientos de la superficie aledafa a la excavacion como consecuencia
de la restriccion a los desplazamientos horizontales del suelo impuesta por los
puntales precargados.

En la figura 21 se muestra el modelo tridimensional. A este modelo se le aplico la

carga redistribuida a los muros y la presion vertical del suelo a la losa de fondo.
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Figura 20 Modelo tridimensional en etapa constructiva
En la figura 21 se muestra una imagen de la forma que tiene el modelo en la etapa

constructiva.

o

Figura 21 deformada del modelo numero 1
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En la figura 22 se muestra la distribucion de momentos en direccion vertical a

través de contornos de colores en escala, en el eje 6 (Unidades en Ton-m).

[Tearserm=2s oo

28 56

8.4 1.2 140 168

196 224 29202

Figura 22 Momentos en direccién vertical en muro eje 6 (unidades ton-m)

Calculo de acero por flexion para los elementos mecanicos de la Figura 22.

M M =p * =(30* P
u b | d|g=p* (Ey) p As | As=(30*Mu)/d REF. MAXIMO
Area de Pb
ton.m |ton.m | cm |cm f'c % cm? cm? P
0.0182
0.00 | 0.00 | 10055 0.0000 (0.0000| 0.00 0.00 oK 100.18
3.50 | 3.50 | 100 55| 0.0063 (0.0003| 1.69 191 0'001K82 100.18
0.0182
20.00 | 20.00 | 100 [ 55| 0.0367 |0.0018( 9.80 10.91 oK 100.18
0.0182
8.50 | 8.50 | 100 |55| 0.0154 (0.0007| 4.12 4.64 OK 100.18

El armado propuesto en
base al calculo es de
Varillas del nimero 5 a
cada 20 cm en la direccién
vertical.
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En la figura 23 se muestra la distribucion de momentos en direccion horizontal a

través de contornos de colores en escala, en el eje 6 (Unidades en Ton-m).

39 52

6.5 78

- AS

Figura 23 momentos en direccién horizontal en muro eje 6 (unidades ton-m).

Célculo de acero por flexion para los elementos mecénicos de la Figura 23.

M M =p * (F As |As=(30*M ;
u b | d|g=p* (Fy) p S s=(30*Mu)/d REF. MAXIMO
Area de Pb

ton.m |ton.m | cm [cm f'cl % |[cm? cm? P

6.50 | 6.50 | 100|55| 0.0118 [0.0006|3.15 3.55 0.%1;2 100.18
0.0182

4.00 | 4.00 | 100]55] 0.0072 [0.0004(1.93 2.18 oK 100.18
0.0182

11.00]11.00 | 100 | 55| 0.0200 |0.0010]5.34 6.00 oK 100.18
0.0182

5.10 | 5.10 | 100 | 55| 0.0092 [0.0004|2.46 2.78 oK 100.18

El armado propuesto en
base al calculo es de
Varillas del nimero 5 a
cada 25 cm en la direccién
horizontal.
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En la figura 24 se muestra la distribucion de cortantes en direccion horizontal a

través de contornos de colores en escala, en el eje 6 (Unidades en Ton).

Figura 24 Cortante en direccion vertical en muro eje 6 (unidades ton).

Célculo de acero por cortante para los elementos mecanicos de la Figura 24

Armado

Requisitos minimos por resistencia

Requisitos minimos RCDF 2004

Corridas |Var. #

Ver (kg)  Vu (kg) Vu...ok?

Vsr(kg) E# S (cm)

0.002 16085.988 100.00 OK Req. Min

0.002 16085.988 20000.00  OK 3914.012

0.002 16085.988 2500.00 OK  -13585.988 5 Reg. Min

El armado propuesto
en base al célculo es
de Varillas del
nimero 5 a cada 28
cm en la direccion
vertical.
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En la figura 25 se muestra la distribucion de momentos en direccion horizontal a

través de contornos de colores en escala, en el eje 6 (Unidades en Ton).

DSGIMCEONNE4 48 22 A6 00 15 32 48 64 80 SESUEEN

Figura 25 cortante en direccién horizontal en muro eje 6 (Unidades Ton).

Célculo de acero por cortante para los elementos mecanicos de la Figura 25

Corridas [Var. #| P Ver (kg)  Vu (Kg) Vu...ok? Vsr(kg) E# S (cm) E# S S Sfinal

5 5 [0.002 16085.988 7400.00 OK Reg. Min 5 Reg. Min 5 39.523956 275 28.000

horizontal.
5 5 0.002 16085.988 10000.00 OK -6085.988 5 Reg.Min 5 39.523956 275 28.000

Armado Requisitos minimos por resistencia Requisitos minimos RCDF 2004 EI armado prOPUGStO
en base al célculo es
de Varillas
nimero 5 a cada 28
cm en la direccion
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En la figura 26 se muestra la distribucion de momentos en direccion horizontal en

la losa de fondo a través de contornos de colores en escala (Unidades en Ton-m).

EEONEIOSIEL0 35 00 35

70

140 175

245 26000

Figura 26 momentos en losa de fondo direccion horizontal (Unidades ton-m).

Célculo de acero por flexion para los elementos mecénicos de la Figura 26.

M M =p * =(30* o
u b | d|g=p*(Ey) p As | As=(30*Mu)/d REF. MAXIMO
Area de Pb

ton.m [ton.m| cm |cm f'c % cm? cm? p
0.0182

18.00 | 18.00 | 100 | 55| 0.0330 |0.0016 |8.80 9.82 oK 100.18
0.0182

15.00 | 15.00 | 100 | 55| 0.0274 |0.0013(7.32 8.18 OK 100.18
0.0182

17.00 | 17.00 | 100 | 55| 0.0311 |0.0015(8.31 9.27 oK 100.18

El armado propuesto en
base al calculo es de
Varillas del nimero 5 a
cada 20 cm en la direccién
horizontal.
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En la figura 27 se muestra la distribucion de momentos en direccion vertical en la

losa de fondo a través de contornos de colores en escala (Unidades en Ton-m).

ERSIGONEIZ0NES0 40 00 40

80 120

160 200

240 200 SAONNSENEN

Figura 27 momentos en losa de fondo direccion vertical (Unidades ton-m).

Célculo de acero por flexion para los elementos mecanicos de la Figura 27.

M M =p * =(30* o
u b | d|g=p* (Ey) p As | As=(30*Mu)/d REF. MAXIMO
Area de Pb
ton.m |ton.m | cm |cm f'c % cm? cm? P
0.0182
25.00 | 25.00 [ 100 | 55| 0.0461 [0.0022] 12.31 13.64 OK 100.18
0.0182
17.00 | 17.00 [ 100 | 55| 0.0311 [0.0015]| 8.31 9.27 oK 100.18

El armado propuesto en
base al calculo es de
Varillas del nimero 5 a
cada 20 cm en la direccién
vertical.
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En la figura 28 se muestra la distribucion de cortantes en direccion horizontal en la

losa de fondo a través de contornos de colores en escala (Unidades en Ton).

SSONSSAONE00 2.0 2.0 -16.0 -120 60 40 00 40 60 1Z0NSIGEEN

Figura 28 Diagrama de cortantes direcciéon horizontal en losa de fondo
(Unidades Ton).

Célculo de acero por cortante para los elementos mecanicos de la Figura 27.

Armado Requisitos minimos por resistencia Requisitos minimos RCDF 2004 E| armado
Corridas [Var.#|] P Ver(kg) Vu(kg) Vu...ok? Vsr(kg) E# S (cm) E# S S Sfinal prOpuestO en
base al célculo
5 5 |0.002 16085988 1300000 OK  Req.Min 5 Req.Min| 5 3952396 275 |28.000 es de Varillas

del nimero 5 a

cada 20 cm en
5 5 10.002 16085.988 32000.00 OK 15914.012 5  45.969 5 39.52396 275 28.000 |a direCCiC,)n

horizontal.
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En la figura 29 se muestra la distribucion de cortante en direccion vertical en la

losa de fondo a través de contornos de colores en escala (Unidades en Ton).

SIS 0 165 -11.0

-5.5 0.0

55

1.0 165 220

27.5  3H0NNSHNNN

Figura 29 momentos en losa de fondo direccion vertical (Unidades ton-m).

Céalculo de acero por cortante para los elementos mecanicos de la Figura 27.

Refuerzo transversal

Armado

Requisitos minimos por resistencia

uisitos minimos RCDF

Corridas |Var. #

P Ver(kg) WVu(kg) Vu...ok? Vsr(kg) E# S (cm)

E# S S

Sfinal

0.002 16085.988 35000.00

OK  18914.012 5

38.678

5 39562395558 27.5

28.000

0.002 16085.988 36000.00

OK  19914.012 5

36.736

5  39.52395558 27.5

28.000

El armado
propuesto en
base al calculo
es de Varillas
del nimero 5 a
cada 20 cm en
la direccién
vertical.
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4.5.1.- Calculo del troquel

Es comun en la practica disefiar todos los puntales (troquel) iguales, con la
méaxima carga, para que puedan ser colocados en cualquier posicion y, con ello,
evitar posibles confusiones de trabajo.

La maxima carga para un puntal central es de 18 toneladas. Con esta carga se
revisara el perfil propuesto que se utilizo en el modelo.

El perfil propuesto fue un troquel de 16" (40.64 cm) de 3/8” (0.953 cm ) de

espesor.

Section Name |TF|
Properties Froperty Modifiers I aterial
Section Properties.. | Set Modifiers. .. | STEEL v

Dimenzions

Outzide diameter [ 3] 0.4064
Wall thickness [ tw ] 0.00353

Tsar

(2L

Digplay Color ’_

Figura 30 troquel propuesto

Debido a que en columnas circulares huecas no es critico el pandeo por torsién o
flexotorsion, no se considera el estado limite de inestabilidad por flexién. La
resistencia de disefio Ru de un elemento estructural de eje recto y de seccién
transversal constante se determina en la siguiente pagina. Para que se cumpla el

disefio el factor B debe ser al menos igual o mayor que el factor C.
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Fy = EkSI ton := 1000kg Fr=109
K K

Fy = 2531.05049—92 E:= 2038901.92—92
cm cm

A= 15707cm”  r:= 139266 K =1 L :=700

) F )
o= KLY o567t KL 5026352

r 2 E r

2
B = FArFg = 357.79689ton
Fy

C = ApFR = 31486595 ton
MW 1

(14227 01527)"
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La resistencia ultima del troquel es mayor a la requerida por lo que el perfil

propuesto es correcto.
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4.6.- SEGUNDO MODELO; PLANTA DE BOMBEO EN FUNCIONAMIENTO.
En el segundo modelo se agrego la losa tapa, se retiraron los troqueles de acero,
se agrego la fuerza hidrodindmica, la fuerza hidrostética, las cargas debidas a la

maquinaria y a las personas.

En la figura 31 se muestra el modelo con los elementos arriba mencionados.

Figura 31 Modelo tridimensional de la planta de bombeo en funcionamiento
Al igual que para el primero modelo se hizo un analisis de todos y cada uno de los
elementos mecéanicos para cada condicion de carga.

En las siguientes figuras se muestran la envolvente de momentos maximos y
minimos en direccion horizontal y vertical. Esto servira para poder determinar el

acero de refuerzo a colocar en el muro Milan.
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Es recomendable estandarizar el acero de refuerzo para evitar posibles

confusiones durante el procedimiento constructivo.

Figura 32 Deformada del modelo numero 2
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Figura 33 Envolvente de momentos direccién horizontal en modelo 2

(unidades ton-m)

En la figura 33 se muestra la envolvente de momentos en direcciéon horizontal que

se presentan en el modelo 2, se puede apreciar la concentracion de momentos

negativos en las esquinas y en la parte central el momento maximo positivo.

M Mu b | d|g=p*(En) p As

As=(30*Mu)/d

REF. MAXIMO Area de Pb
ton.m [ton.m | cm |cm f''c % cm? cm? P
0.0182

25.00 [ 25.00 | 100 | 55| 0.0461 ]0.0022| 12.31 13.64 OK 100.18
0.0182

25.00 [ 25.00 | 100 | 55| 0.0461 [0.0022| 12.31 13.64 OK 100.18

El armado propuesto en
base al calculo es de
Varillas del nimero 5 a
cada 20 cm en |la
direccion horizontal.
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De igual manera para el calculo del acero de refuerzo de la losa de fondo se

obtienen los siguientes elementos mecanicos.

IISESEESONES 9.0 255 7.0 5 00 65 170 255 340 AZSENSENEN

Figura 35 Envolvente de momentos en losa de fondo, direccion vertical en
modelo 2 (unidades ton-m)

En la figura 35 se muestra a través de contornos de colores en escala la
envolvente de momentos en direccion vertical que se presentan en el modelo 2 en
la losa de fondo, se puede apreciar la concentracibn de momentos positivos en la

parte superior e inferior y en la parte central el momento maximo negativo.

M Mu b [d|g=p*(EVY)]| p As  [As=(30*Mu)/d
Area de Pb

45.00 | 45.00| 100 | 55| 0.0846 |0.0041| 22.60 2455 °'°Ollf2 100.18 C‘_'ida _ 20 C_m en
direccion vertical.

25.00 [ 25.00 | 100 [ 55| 0.0461 [0.0022 12.31 13.64 0.(())]?2 100.18

REF. MAXIMO El armado propuesto en
ton.m [ton.m | cm |cm f'el % cm? cm? P bas.e al Ca|Cl;l|O es de
Varillas del nimero 8 a
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Figura 36 Envolvente de momentos en losa de fondo, direccion horizontal en
modelo 2 (unidades ton-m)

En la figura 36 se muestra a través de contornos de colores en escala la

envolvente de momentos en direccidn horizontal que se presentan en el modelo 2

en la losa de fondo, se puede apreciar la concentracibn de momentos positivos en

la parte izquierda y derecha y en la parte central el momento maximo negativo.

ton.m

ton.m

cm

cm

g=p* (BY)

f'c

%

As

cm?

As=(30*Mu)/d

cm?

REF. MAXIMO
p

Area de Pb

30.00

30.00

100

55

0.0556

0.0027

14.84

16.36

0.0182

100.18

35.00

35.00

100

55

0.0651

0.0032

17.40

19.09

0.0182
OK

100.18

El armado propuesto en
base al calculo es de
Varillas del nimero 8 a
cada 25 cm en la
direccion horizontal.
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Con los valores obtenidos en el andlisis estructural se hace el siguiente resumen

con el cual se calculara el acero de refuerzo en los muros, losa de fondo y en la

losa tapa.

Elemento mecanico Muro Mildn | Losa de | Losa Tapa
Fondo
Momento horizontal méximo negativo -25 -15 -4
(Unidades ton-m)
Momento horizontal méximo positivo 25 15 2.5
(Unidades ton-m)
Momento vertical maximo negativo -18 -45 -1
(Unidades ton-m)
Momento vertical maximo positivo 25 35 1
(Unidades ton-m)
Cortante horizontal maximo negativo -25 -63 -0.5
(Unidades ton)
Cortante horizontal maximo positivo 25 63 0.5
(Unidades ton)
Cortante vertical maximo negativo -0 -35 -3.2
(Unidades ton)
Cortante vertical maximo positivo 15 35 3.2

(Unidades ton)
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4.6.1.-Calculo de acero de refuerzo

Es recomendable uniformizar el armado del muro y colocar el acero de refuerzo

igual en ambos lechos. A continuacion se calcula el acero necesario en los muros:

ton := 1000kg
MWV
Max = 25ton'm Vs 1= 25ton FRflexion = 09  FReortante = 0.8
fei=300—="" | _jooem  d—ssem y= 4200 Vaceroi= 7850=
cm cm m
, kg . kg
fastc i= 08¢ = 240— Fo = fastc 085 = 204 —
cm cm
Sustituyendo y dejando a g como incognita:
2 ..
= FRpjaxjon-d"f "¢ = 555390m-kg Mpax = 25000 m-kg
’ 2
ﬂ bl —4'al'Cl
2 2
a1
. 2
Funcmn(al,bl,cl) i=a7x;" + byxg + ¢ solve,x; —
’ 2
bl bl —4'al'C1
— + —
2
M g
Roots := Funcion(O.S,—l, maxj
r
1.954
Roots = Roots, =0.046 g := Roots
0.046 2 2
97 -3 2
p:= f— =2.238x 10 As := p-b-d =12.309-cm B1:=05
y

Revision de limitaciones de acero

— . 05
m.b.d.(ij ~ 15877.cm”

Agmin =
smin -
y cm
k
eooo-—gz-s1
o
c cm 2
Asmax = f_ kg -b-d =78571-cm
Y £, + 6000~

cm
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As-1.33 if As<A

As smin

vertical -~

Revisar secciones” if As > Asmax

As otherwise

2
Asvertical =16.37-cm

3 pcfy

AS, arti | _
_ Tvertica — 2976 10 o= —— =0.061

P =
Comprobacion Mg := FRerxion'b'dz'f"c'qc'(1 —0.5-q) = 33.25-ton‘m

Armado propuesto  Varilla del numero 6 @ 20 cm

Resistencia a cortante

Por ser un elemento ancho y el espesor no mayor de 600 mm la fuerza
resistente a cortante se calcula de la siguiente manera, independientemente d
la cuantia de refuerzo.

FR :=0.8

2
cm- kg
VCI’ = OSFRbd fastC'k_g —2 = 34.082ton

cm

Debido a que el momento maximo en direccion vertical y horizontal son iguales el

armado propuesto se utilizara en ambas direcciones y en ambos lechos.

En la figura 37 se muestra el armado del muro Milan. Como se ha venido
mencionando es muy recomendable que el armado de los muros sea lo mas
simple posible, uniformizando el diametro de varillas y la separacion de cada una

de ellas.
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60
I I
Acero horizontal ,\] Acero horizontal
Vars.#5@20 —| L~ Vars. #5820
I\ 1
=300 kg/cm* —| ) (
\ = Cara interna
Acero vertical Acero vertical
Vars. #6@20 W Vars #5@20
Caro externa
7 4[& 7

Figura 37 Armado de muro Milan

A través de este ejemplo se obtuvo los principales elementos mecanicos con que
disefiaran los elementos estructurales que conformaran el carcamo de bombeo.
Se obtuvo el armado que deberd llevar las parrillas del muro Milan asi como la

losa de fondo y la losa tapa.

Con los resultados obtenidos es suficiente para que la estructura se construya.
En el siguiente capitulo se explicara de manera general el procedimiento
constructivo para poder construir el muro Milan asi como los demas elementos

gue componen el carcamo de bombeo.

Al final de esta tesis se encuentran planos que resumen de forma general la

estructuracién del carcamo aqui analizado.
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5.- CAPITULO 5. PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO.

Conocer y entender a fondo el procedimiento constructivo significa haber
avanzado un 50% en el andlisis estructural del muro Milan, puesto que ambos
estan intimamente relacionados.
El procedimiento constructivo es bésico para determinar las etapas de andlisis.
En un muro Milan se puede hablar de las siguientes etapas constructivas:
e Trazo
e Construccion de los brocales
e [Excavacion e inyeccion de lodo bentonitico
¢ Introduccién de las parrillas (refuerzo de la tablaestaca)
e Colado de los muros Milan, excavacién del ndcleo central.
e [Excavacion y colocacion de troqueles, generalmente en tres etapas, previo
bombeo.
e Colado de la plantilla.
e Armado de la losa inferior y colocacion del repellado en las paredes
internas del muro Milan.
e Colado de la losa inferior.
e Retiro de troqueles.
e Armado de losa superior.
e Colado de la losa superior.

e Retiro del ultimo troquel.
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Este procedimiento es el mas generalizado y para algunos proyectos tendra
ligeras variaciones.

Trazo: Juega el papel mas importante en el procedimiento constructivo ya que de
éste dependera a partir de este momento, el que la construccién de los muros
Milan queden en su posicidn correcta y conserve los galibos que el proyecto exige.
En el Anexo en el plano 1 se muestra la geometria en planta del carcamo de
bombeo.

Brocales: El brocal es una estructura de concreto armado, alojado en una zanja
cuya excavacion obligadamente es realizada a mano con el objeto de realizar
posibles interferencias con instalaciones municipales (ductos de teléfonos, CFE,
lineas de gas, drenajes, agua potable, redes de riego, etc.).

La finalidad de la construccién, obedece a la necesidad de contar con una guia
qué permita garantizar la posicidon y verticalidad correctas del equipo guiado
durante el proceso de excavacion del tramo de muro Mildn en cuestion. En la

figura 39 se muestra un brocal.

150

j3m1a

TERRENO
NATURAL

TERRENO

NATURAL \ 2
60
1

Figura 38 detalle de brocal
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Lodo bentonitico: El proceso de construccion de los muros Milan, inicia con la
excavacion de las zanjas conformadas por los brocales. Durante dicha
excavacion, las paredes que se doman en el interior con el propio terreno natural
no son estables por si solas aun y cuando se conserve un tirante de agua
equivalente al nivel freatico o mayor, por lo que es necesaria la estabilizacion con
lodo Tixotropico.

Se dice que es TixotrGpico por la resistencia que presenta al corte en reposo, que
es cuando actia como un gel, ya que cuando se bombea no presenta ésta
propiedad.

Le lodo estabilizador debe ser una suspension estable de bentonita sodica en
agua, tener una densidad mayor que la del agua con objeto de que el empuje
hidrostatico que ejerza sobre las paredes, sea mayor que el de ésta. El lodo se
vacia en el interior de los tableros excavados hasta alcanzar un nivel superior al
nivel freatico con objeto de generar un gradiente de presiones sobre las paredes

de la excavacion que ayude a detenerlas 0 mantenerlas estables.

Muro Milan: Su construccion inicia una vez conformados los brocales. Se realiza
la excavaciébn en la zanja ya formada, mediante el uso de una draga
preferentemente LS-108, pudiendo ser mayor por la capacidad para sostener el
equipo guiado. Las dimensiones mas comunes del muro terminado son 0.60m de
espesor, 6.0 m de largo y de profundidad variables segun los requerimientos del

proyecto.
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Definido el tablero a construir se procede a realizar la excavacion de las zanjas
hasta el nivel de desplante de proyecto usando agua o lodo bentonitico para
garantizar la estabilidad de las paredes, manteniendo un nivel constante, el cual
sera del orden de 2m por debajo del borde superior de los brocales (Ver Figura
40).

Una vez alcanzado el nivel de desplante de proyecto en la excavacion, se colocan
en los extremos del muro las juntas de colado, que son elementos metalicos
huecos de forma trapezoidal (Figura 41) en cuya cara frontal llevan una ranura
para alojar la banda de pvc que quedara ahogada en el muro colado. El ancho de
la junta lo determina el espesor del tablero y su longitud y profundidad del mismo.
Su parte inferior tiene una forma tal que permite hincarse y asentarse firmemente
en el fondo de la excavacion. Funciona como cimbra tapén para contener el
concreto del muro a colar y deja la forma machimbrada para el colado
subsecuente. Cabe mencionar que entre dos muros colados con estas juntas se
construye un muro ya sin ellas, debido a que la pared de los extremos funciona
entonces como cimbra. Con las juntas en su sitio, se procede a colocar el acero de
refuerzo (Parrilla) con una grda hidraulica (Ver Figura 42).

En el Anexo 1 en el plano 2 se muestra en planta la distribucién de los tableros y
en los detalles se muestra la geometria de cada uno de ellos. Se indica también la

profundidad de desplante de cada uno de los tableros.
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Figura 39 Estabilizacién de excavaciones con lodo bentonitico
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Figura 40 Junta de colado

Figura 41 Colocacién de Parrila de acero

Toda vez que la parrilla ha sido colocada, centrada y nivelada en su lugar correcto,

se procede al colado del concreto para lo cual es necesario introducir las trompas
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de colado (lingadas), que consiste en tramos de tubo de acero de 8” de diametro,
en longitudes no mayores a 2 m para su facil manejo, roscados en sus extremos y
unidos mediante coples para conformar la longitud requerida para el colado. Este
tipo de sujecion permite un hermetismo que impide, al momento de su
introduccién, la absorcién de aire o lodo que contamine el concreto. En su parte
superior, la lingada tiene una forma de embudo (tolva) para la recepcién del
concreto la cual descansara sobre un marco metélico apoyado en los aleros del
brocal.

Excavaciéon del nucleo: Habiendo realizado la construccion de los muros Milan
procederemos a realizar la excavacion del nucleo central. Consiste en extraer el
terreno natural de la zona que conformara el cajon para alojar cualquier estructura,
utiizando una draga hidraulica con cucharon de almeja, de acuerdo a las
condiciones de distancia y profundidad que ocurran en la obra.

La excavacion se realiza con equipo mecanico desde la superficie de modo que
sea posible realizar maniobras dentro de la misma en forma segura entre los
troqueles ya colocados. Los alcances en tramos rectos suelen ser de 6 m de
longitud y cada uno de ellos se realiza en etapas verticales de excavacion que
llegan 0.30 m por debajo del correspondiente nivel de troqueles, excepto la Ultima
etapa vertical que llegara hasta el nivel maximo de excavacion.

Posterior a la excavacion del nucleo y al apuntalamiento, es necesario el colado
de una plantilla de concreto pobre en el fondo de la excavacion, tan pronto como
sea alcanzado el nivel de proyecto. La razon principal de esta accion, es la

mantener una superficie limpia y en condiciones de trabajo, una vez fraguado el
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concreto de la plantilla, se procede a armar el acero de refuerzo que conformara la
losa de fondo.

El procedimiento de la losa es simple: se arma el acero de refuerzo, se cimbra o
fronterean sus costados para evitar la derrama de concreto y se vierte el concreto
con una resistencia de 300 kg/cm?.

24 horas después de haber colado la losa de fondo se procede a colocar un
repellado de 10 cm de espesor reforzado con malla electrosoldada 6-6/10-10 para
dejar una superficie plana. Al mismo tiempo se inicia la construccion de la losa
tapa. 72 hrs después del colado de la losa tapa se proceden al retiro de los
puntales metalicos y se procede a la instalacién del equipo electromecanico e
hidraulico.

En el Anexo 1 plano 3 y 4se muestran tres cortes indicados en el plano 1, en cada
uno de los cortes se indica la losa de fondo, tapén de fondo asi como el muro

Milan. Se muestra también la estructuracion de los muros intermedios.

Para finalizar en el plano 4 del Anexo 1se muestran cortes y detalles que

aparecieron en el desarrollo del capitulo 6.
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6.- CAPITULO 6: CONCLUSIONES.

En esta tesis se tuvo la finalidad de mostrar que el procedimiento constructivo

influye en el andlisis y disefio de un carcamo de bombeo.

El RCDF-2004 en el libro Normas Técnicas Complementarias Sobre Criterios y
Acciones Para el Diseflo Estructural de Las Edificaciones no considera
directamente las cargas ocasionadas por el procedimiento constructivo. Como se
pudo apreciar en el desarrollo del ejemplo numérico los elementos mecanicos que

se obtienen son un poco mayores durante el procedimiento constructivo.

La construccion de Muros Mildn como procedimiento constructivo en la Ciudad de
México representa un ahorro de espacio, tiempo, costos y de evitar dafio a las
construcciones vecinas. Sus aplicaciones en las construcciones civiles son
muchas, entre ellas se puede mencionar obras subterrdneas y taneles urbanos
(Metro), sétanos y cajones de cimentacion de edificios, estacionamientos
subterrdneos, muelles, presas, silos, canales de gran seccién y carcamos de

bombeo de gran capacidad como fue el caso de esta tesis.

Como conclusion se puede tener que es recomendable que el ingeniero
encargado del disefio estructural siempre tenga presente el procedimiento

constructivo para tomar en cuenta los efectos de esto en el disefio final.
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