s
ol

UNIVERSIDAD ANAHUAC

ESCUELA DE INGENIERIA

CON ESTUDIOS INCORPORADOS A LA
UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

N
&

Vince In Bono Malum

"DISENO DE EXCAVACIONES A
CIELO ABIERTO”

TESIS PROFESIONAL
QUE PARA OBTENER EL TITULO DE:

INGENIERO CIVIL
P R E S E N T A

LUIS FERNANDO ARCHUNDIA CANEDO

MEXICO, D. F, 1991



pr—

%‘g Universidad Nacional
:‘\-A

2%  Auténoma de México
UNAM

UNAM — Direccién General de Bibliotecas Tesis
Digitales Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADOS © PROHIBIDA
SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta
protegido por la Ley Federal del Derecho de
Autor (LFDA) de los Estados Unidos
Mexicanos (México).

El uso de imégenes, fragmentos de videos, y
demas material que sea objeto de proteccion
de los derechos de autor, sera exclusivamente
para fines educativos e informativos y debera
citar la fuente donde la obtuvo mencionando el
autor o autores. Cualquier uso distinto como el
lucro, reproduccién, edicion o modificacion,
sera perseguido y sancionado por el respectivo
titular de los Derechos de Autor.



CONTENIDO

CAPITULO ‘1% INTRODUCCION. =~ ./ - :

1.1° Objetivos iy contenido de la obra. 1

CAPITULO 2. EXPLORACION DEL SITIO.

2.1 ‘Introducci6n. 5

2.2 Planeacién del programa de exploracifn,

2.3 " M&todos de exploracién. 9
2.3.1 Mé&todos geoffsicos. L
2.3.2 Sondeos y toma de muestras.

2.3.3 Pruebas de penetracifn. PR

2.3.4 Prueba de la veleta para esfuerzo cortante
2.3.5 Prueba de expansién interna. g
2.3,6 Determinacién de la permeabilidad bz&l{u.~‘

2.4 Investigacién acerca del agua subterrinea.

Reporte de la exploracién. i
2.6 Pruebas de laboratorio.

2.6.1 Contenido natural de agua,

2.6.2 Peso especifico natural.

2.6.3 Densidad de s6lidos.

2.6.4 Limites de consistencia.

2.6.5 Compresién simple,

2.6.6 Compresién triaxial.



2.6.7..Consolidacién unidimensional,

CAPITULO 3; EVXCAVACIQNES CON TALUDES.

,3,2.1 Introduceibn.

-3.2.3° Falla traslacional.

‘Introducciénh

Fallas tipicas ocurridas en excavaciones.
3.2.2° Falla rotacional.

3.2.4 Fallas con superficie compuesta.
3.2.5 Derrumbes o desprendimientos.

Métodos de andlisis de la estabilidad de taludes.“

3.3.1 Mé&todo Sueco,

3.3.2 Mé&todo Sueco de las dovelas.
3.3.3 Aportaciones adicionales de Fellenius.
3.3.4 Estudios de Taylor,

3.3.5 Gréaficas de Janbu.

3.3.6 MEtodo de estabilidad de los bloques;
Taludes en arenas.

Taludes recomendados en las excavaciones a cielo
abierto.

CAPITULO 4. EXCAVACIONES ADEMADAS.

Introduccién.

Ademes en excavaciones poco profundas.

Ademes en excavaciones profundas.

Tablestacas en Cantiliver,

Tablestacas ancladas.

4.5.1 An&lisis por el método del Soporte de
Tierra Libre.

31

60
T6L
64
70
74

76



4.5.2 Andlisis por el mé&todo del 50porce de
Tierra Fijo. g
4.6 Tablestacas apuntaladas,

CAPITULO 5. PROCEDIMIENTOS PARA EL ABATIMIENTO DEL AGUA
SUBTERRANEA EN EkCAVACIONES A CIELO ABIERTO.

5.1 Introduccifn.
5.2 Métodos de abatimiento.

5.2.1 Drenes abiertes.
5.2.2 Pozos profundos.
5,2.3 Pozos punta,
5.2.4 Electrobsmosis.
5.3 Capacidad de bombeo. :
5.4 Efectos del abatimiento del nivel freftico. 116

CAPITULO 6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES. 118
PROBLEMA DE APLICACION. 124

"BIBLIOGRAFIA. - oo - - [ N .. 145



capituto 1

INTRODUCCION

1.1 OBJETIVOS Y CONTENIDO DE LA OBRA.

Las cimentaciones y algunas otras estructuras --
subterrdneas requieren gue el suelo y/o roca que se encuen
tra arriba del nivel de su base sea excavado para poder -=
desplantarlas. El planeamiento de tal excavacién se deja,
por 1o general, al superintendente de la obra y no al inge
niero especialista en cimentaciones, aungue este Gltimo --—
tiene la obligacién de aprobar o rechazar el procedimiento
de excavacibn que se elija y de revisar el proyecto de a-
puntalamiento, si es que se llega a utilizar.

Las excavaciones a cielo abierto son aquellas que se
realizan sin un techo o cubierta que encierre la zona de -~
corte. Estas coxcavaciones se pueden clasificar en:

1.Excavaciones poco profundas. Se usan cn estructuras

de poco peso, estructuras piloteadas, muros de sos~
tenimiento, etc.. Terzaghi considera dentro de este
tipo de cortes a aguellos que tienen hasta 5 metros
de profundidad.

2.Excavaciones profundas. Son usadas en estructuras -

de gran peso, cortinas de almacenamiento, apoyos pa
ra puentes, etc.. Su profundidad alcanza magnitudes
mayores de 5 metros.



Por otra parte, independientemente ée su profundidad,
las excavaciones a'cielo abierto pﬁeden ser permanentes,
como los cortes efectuédos en la construccién de’ caminos,
o temporales; éstas'son rellenadas, generalmente con el’ -
mismo material extrafdo, tan pronto el trabajo dentro de -
la excavacibn ha sido terminado.

El proyecto de una excavacién depende principalmente
de dos factores: la naturaleza y propiedades del suelo y -
las dimensiones de la excavacién. En muchos casos el mis -
importante es el tamano de la excavacifn, que incluye la -
profundidad, el &rea, el volumen a extraer y el espacio -
que se requiere para el trabajo del equipo y para 1la es--
tructura, dentro de la excavacifn. Por el otro lado, la re
sistencia del suelo y su facilidad para ser excavado, la -
profundidad del nivel de agua subterrinea y la facilidad -
con que Gsta fluye a través del suelo, también influyen en
el proyecto de la excavacién. Por lo tanto, el proyectista
debe conocer todas las caracteristicas posibles del sitio
de la excavacién.

El concepto de excavacifn a cielo abierto no s6lo com
prende la operacidn de extraccién del material, sino tam-
bién incluye las actividades de abatimiente del agua subte
rrénea, construccién de terraplenes, transportacién del ma
terial sobrante, relleno y, principalmente, de la eleccidén
y disefio de los métodos de excavaci6n y abatimiento frefti
co.

Este trabajo no trata los puntos relacionados con los
aspectos de construccién ni de cperacién de maquinaria. -
Simple y sencillamente pretende exponer las diversas alter
nativas que se pueden tomar cuando se desee disenar una ex



cavacifn a cielo abierto, dependiendo de las condiciones -
‘de la'obra y las caracterfsticas del suelo, tomando en -~
cuenta también la presencia de agua subterrdnea y las: for-
mas de eliminarla.

“En el capitulo 2 se describen las diferentes pruebas
i@ gque son sometidos los suelos para poder obtener sus ca-
racteristicas y propiedades mas importantes, la forma de -~
planear el programa de exploracién y la manera de interpre
tar los resultados obtenidos. Cada prueba presenta una des
cripcibn detallada del procedimiento de ejecucién, asf co~
mo las dimensiones de los accesorios que se requieren, ade
més de una serie de recomendaciones pertinentes para su ~
usc. Con los datos recogidos en estas pruebas y con los da
tos de obra se parte para elegir la alternativa mds adecua
da, econbmica y sequra para cada caso.

En el capitulo 3 se explican las conveniencias de u-
tilizar los cortes inclinados, o taludes, como métodeo de -
excavacibn, las principales fallas ocurridas en éstos y =~
los diferentes métodos de andlisis de su estabilidad. Tam-
bi&én en esta parte del trabajo, se presenta una tabla con
recomendaciones précticas para cada tipo de suelo, obteni-
das con la experiencia del Departamento de Geotecnia de la
Secretaria de Obras PQblicas de México.

En el capitule 4 se presenta detalladamente el método
de ademado como sistema alterpativo de excavacidn, con sus
diferentes especificaciones tanto para excavaciones poco
profundas como para excavaciones profundas. Tambifn se des
criben los diferentes tipos de tablestacas gue existen y ~
sus métodos de andlisis.



En muchas obras de Ingenierfa Civil se presenta la ne
cesidad de excavar mds alld del nivel de aguas subterri-
neas. En tales casos se requiere abatir dicho nivel para
poder trabajar cdmodamente dentro de la excavacidn. Depen-
diendo principalmente de la permeabilidad del suelo, se -
pueden aplicar diferentes métodos de depresibn del nivel
freftico. Estos métodos, junto con sus especificaciones -
técnicas, son descritos en el capitulo 5.

En el capftulo 6 se resumen todas las consideraciones
hechas en los capftulos antericres y recomienda los méto~
dos de excavacién y abatimiento mds adecuados, para cada
tipo de suelo que se presente.

Finalmente se presenta un problema de aplicacién con
datos propuestos en el gue, partiendo de una serie de con-
sideraciones, se calcula y se disefa el sistema de excava~-
c¢ifn més apropiado.
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EXPLORACION DEL- SITIO

2.1 INTRODUCCION.
Uno de los principales puntos gue se deben cumplir pa

ra legrar un disefio preciso de las estructuras, en Ingenie

rfa Civil, es el contar con un conocimiento adecuado de -~

las condiciones del subsuelo en los sitios donde se des~ -

plantardn tales estructuras; y, en el caso de que se trate

de estructuras constitufdas por tierra o por roca, de las
condiciones del subsuelo de los posibles bancos de materia

les.

Las estructuras pueden dividirse en tres diferentes -

Grupus :

1.

Estructuras construfdas a base de materiales arti-
ficiales y en las gue el principal problema es la
interaccidn existente entre dicha estructura y el
terreno que la rodearsd. Dentro de este tipo de es-
tructuras se pueden mencionar a las cimentaciones,
a los muros de retencién o a las tuberfas subterrd
neas. El punto de mayor interés, en este tipo de -
estructuras, s& encuentra en las caracterfsticas -
de deflexifn y asentamiento del suelo debidas a la
carga aplicada por el peso de la estructura.



2.

Estructuras construfdas a base de tierra o roca, -
tales como bases y subbases para pavimentos, terra
plenes para carreteras o cortinas de tierra y en-
rocamjiento, entre otras. Adem&s de que es necesa-
rio conocer la interaccién que existe entre la es-
tructura de tierra y el terreno adyacente, se re--
quiere también saber las propiedades de los mate-
riales que se utilizardn para la construccién de -
la estructura, para asf conocer las acciones que ©
brarén sobre la misma.

Estructuras constitufdas por la tierra natural del
lugar, tales como taludes naturales (laderas) o ta
ludes construfdos. En este tipo de estructuras se
requiere conocer en forma detallada todas las ca-
racterfsticas del material natural con que esti -
formada dicha estructura.

Los principales datos que se requiere conocer acerca
del subsuelo explorado, para realizar el disefio de alguna
de las estructuras mencionadas anteriormente, son los si-

guientes:

A,

D.

Area gue abarca, espesor y nivel al que se encuen-
tra cada uno de los estratos en la zona de estudio
observando que sea a una profundidad conveniente,
dependiendo del tipo y magnitud de la estructura.
Profundidad hasta el estrato de roca existente, in
cluyendo las caracterfsticas del mismoc como su es-
pesor, litologfa y la presencia de zonas de falla,
entre otras.

Localizacifén del nivel de agua subterrénea.
Propiedades del suelo y/o roca del sitio como per-
meabilidad, compresibilidad y esfuerzo cortante.



2.2 PLANEACION DEL PROGRAMA DE EXPLORACION.

El propSsito bdsico aue se tiene al elaborar un pro-
grama de exploracién es el proporcionar al proyectista los
datos suficientes de las condiciones y propiedades del sub
suelo para as{ lograr el disefioc mds seguro y econbmico de
la obra en cuestibn, as{ como para que el ingeniero encar-
gado de la construccibn determine cuales son los materia=-
les constructivos mds adecuados a utilizar.

Asimismo, la exploracién puede ser utilizada para ob-
tener la informacién necesaria para realizar los andlisis
de falla en la estructura.

El ingeniero especialista en mecinica de suelos debe

" tener siempre en mente, cuando planea el programa de explgo
racién, el propbésito de tal programa y los costos que lo -
involucran. En ocasiones resulta mis econbmico el disefar
una cimentacién conservadoramente y con factores de sequri
dad altos, que el realizar exploraciones y muestreos muy -
detallados. Frecuentemente es muy apropiado el conoccer el
éxito gque ha tenido el realizar una obra come la que tene-
mos en proyecto y con las condiciones con que contamos pa-
ra saber que tan profunda y detallada deberd ser la explo~-
racibn.

La planeacién de las exploraciones del subsuelo sigue
normalmente la siguiente secuencia:

1. Reconocimiento del sitio.
Una manera en la que se puede realizar este recong
cimiento es haciendo una visita de campo al lugar
de estudio. Esta visita puede revelar datos gque de
ninguna otra forma se puede obtener, como grietas
en las estructuras adyacentes, as{ como aprecia- -
bles asentamientos.
El reconocimiento del lugar también puede realizar



se a través del estudio de documentos, mapas, fotg
grafias o cualquier publicacién que nos ayude a ce
nocer las caracteristicas del sitio en estudie, co
mo pueden ser mapas topogrdficos recientes, mapas
geol&gicos, fotograffas aéreas, reportes sobre ex-
ploraciones subterréneas y geolégicas hechas por a
gencias gqubernamentales y empresas privadas, publi
caciones universitarias y artfculos sobre ingenie-~
rfa y geologfa.

Investigaci6n preliminar del sitio.

£l objetivo primordial de esta fase del programa -
es el obtener suficientes datos del subsuelo gque ~
permitan seleccionar los tipos, localizaciones y -
principales dimensiones de las estructuras de ma--~
yor importancia. Los disefios preliminares basados
en estas cxploraciones resultan econfmicos y f4ci}
mente realizables, ya que no se gbservan las pro--
piedades del subsuelo en una forma detallada. Es-~
tas investigaciones se llevan a cabo mediante pe--
quefos sondeos. Para obras de pequeda magnitud es-
te paso puede ser suficiente para establecer el cri
terio de disefo definitivo: en tal caso el progra-
ma de exploracién habrs finalizado.

Investigacifn detallada del sitio,

La finalidad principal de esta fase del programa -
de exploracién es el determinar las caracterf{sti~-~
cas del subsuelo que no se han determinado en las
fases anteriores y gque servirdn para realizar el -~
disefio detallado de la estructura, Cuando las in~--~
formaciones obtenidas en las dos fases de investi-



gacién se combxnan, se cbtiene ‘el resultado adecua

do para 1a‘preparac16n d os'planes de ejecucitn

de la obra, asI como las peqificacxones de cons-

truccién.:,

2.3 METODOS DE EXPLORACION.

Existe una gran diversidad de métodos utilizados para
la exploracifn de subsuelos. La eleccién de alguno de ellos
dependerd en-gran medida del tipo y magnitud de la obra. O
tros factores, no menos importantes, que deben tomarse en
cuenta al elegir el método m&s adecuado son las condicio-=-
nes prevalecientes en el lugar, asf como los costos relati
vos de la exploracién comparados con el costo total de la
obra. Se recomienda como una regla considerable a seguir -
que los costos destinados a la exploraci6n deberfn repre--
sentar entre el 0.5 y el 1.0% del costo total de la obra.

De este modo, la utilizaci&n de alygln método costoso
podrd ser justificada, por ejemplo, cuando se trate de la
construccién de una gran cortina de una presa, ya que los
costos de las investigaciones s6lo representardn una peque
fa fraccién del costo total de la cortina, ademis de gque si
se produjese una falla en esta obra, podrfa tener conse- -
cuencias desastrosas en las zonas adyacentes a la misma.

En ocasiones también podrd justificarse el uso de al-
glin método especffico, aungue no se trate de estructuras -
de tanta importancia, si las condiciones del sitio sdlo -
permiten la utilizaciSn de ese determinado método.

Asf pues, la técnica de exploraci6n a ser empleada deg
berd ser la mds econémica de todas las probables, la cual
proporcione la informacifn deseada.
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2.3.1 METODOS GEOFISICOS.

Este tipo de métodos han sido utilizados, obte
niendo muy buenos resultados tanto en la obtencién de la -
informacién requerida, como en los costos relativos de la
investigacién con respecto al costo total de la obra. Es-
tas exploraciones proporcionan informacién sobre el perfil
del estrato de roca existente, define los limites entre
las zonas de material granular y los depb6sitos orgédnicos,
Yy permite tener una definicién general de las condiciones
del subsuelo, incluyendo la profundidad del agua subterri-
nea.

Los métodos gebfisicos se subdividen principalmente
en dos grupos:
A. Método Sismico.

Esta clase de métodos de exploracibn se basa
en el hecho de que ondas producidas por un sacudi-
miento en el subsuelo viajan a diferentes velocida
des a través de diferentes tipos de suelos. Esta
velocidad de propagacién de la onda depende de nu-
merosos factores como la densidad, humedad, textu-
ra y oguedad de los materiales, entre otras carac-
teristicas.

Se ha observado que la velocidad de la onda
aumenta directamente con la densidad del material
En suelos, &sta puede variar entre los 150 y los
2,400 mts/seg; en rocas excede los 1,800 mts/sey,
pudiendo alcanzar valores hasta de 7,700 mts/seqg.
Como es sabido que la velocidad con que la onda a
traviesa al aqua es de aproximadamente 1,430 mts/
seg, con el método sismico es posible determinar
la profundidad a la que se encuentra el estrato de
roca sana, afin cuando esté por debajo del nivel de

agua subterrfnea.
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. Las ‘ondas generalmente son inducidas por la -
detonacién de'explosivos, aunque tambifn . pueden -
ser producidas por medios mecinicos (usualmente se
utiliza un martillo de gran peso, para producir un
‘golpe en la superficie del terrenol.

Se coloca la pequefia carga explosiva sobre o
debajo de la superficie del terreno. Se colocan de
tectores en linea recta a partir de la carga y a -
distancias que van aumentando. Se hace estallar el
explosivo y se registra automdticamente por medio
de un s{smégrage el tiempo empleado por la onda e-
listica en llegar a cada detector. Se hace un tra-
zado, en el que se dibuja el tiempo requerido por
el primer choque en llegar a cada uno de los detec
tores en funcidén de la distancia a que esti de la
carga explosiva, como se indica en la figura 2.1,

La velocidad con la gque viaja la onda s{smica
a través del medio material, que tiene un peso es-
pecifico ¥ y un mbdulo de elasticidad & se expre-

sa por:
Eg
U=C/? (z.1)

donde € es una constante adimensional relacionada
con v. Mientras los pesos especfficos de los sue--
los y rocas varfan dentro de limites muy estrechos,
los valores de E varfan grandemente, dependiendo -
de las cualidades estructurales del material.
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Fig 2.1 Representacién esquemdtica del método sismico.

El método se adapta mejor a los estratos hori-
zontales o con ligera pendiente en los que haya un
bien definido contraste entre las velocidades, como
en el caso de suelo sobre roca o de arena suelta se
ca sobre arena saturada por el agua freftica. En -
condiciones ideales se puede definir la profundidad
de los lfmites hasta varios cientos de metros, y -
con una muy buena aproximacidn.
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Método de Resistividad Eléctrica.

El método de resistividad el&ctrica para la ex
ploracitn de subsuelos se basa en el hecho de que -
diferentes materiales ofrecen diferente resistencia
al paso de una corriente eléctrica., De este modo, ~
mediante la determinacién de las variaciones verti-
cales y laterales de tal resistencia es posible, ~-~
dentro de ciertas limitaciones, el conocer la estra
tigraffa y la extencién lateral de los diferentes ~
depbsitos subterrineos.

Los cambios en la resistencia al paso de la co
rriente son medidos con la ayuda de electrodos colg
cados en la superficie del terreno. Las unidades <o
munes de resistividad el&ctrica, utilizadas en es~-
tas exploraciones son el cha-piae, el ohm-cm y el -~
ohm-metro. Rocas de alta densidad tienen grandes va
lores de resistividad eléctrica, En suelos, la re-=-
sistividad ofrecida por las partfculas también es -
alta; asimismo, la resistividad del agua subterri--
nea, si es pura, tendrd valores altes. Sin embargo,
la resistividad eléctrica decrece en cuanto mayor a
cumulamiento de sales exista en el material,

1 (amperes) Bateria
~{TF Ml
E (valts)
A A A
Elactrode Fﬁ fﬂ . Electrode
Lineas de
carriente

Fig.2.2 Esquema reprosentativo del métude de resistividad

el8utrica.
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Por lo tanto, la resistividad de un suelo de-
pende primordialmente del contenido de humedad y -
de la concentracifén de sales disueltas en €1,

La finalidad principal en la utilizacidén de -
este método es conocer las variaciones tanto late-
rales como verticales que el suelo tiene, depen--
diendo de su profundidad, y asi conocer algunas de
las caracterfsticas que los diferentes estratos -
tienen.

Este método es menos usual que el sfsmico.

MATERIAL RESISTIVIDAD
(ohms-cm. )

Arcilla o limo orgdnicos saturados 500 - 2,000
Arcilla o limo inorginicos saturados 1,000 - 5,000
Arcillas y limos duros parcialmente
saturados, arenas y gravas saturadas 5,000 - 15,000
Lutitas, arcillas y limos secos 10,000 - 50,000
Areniscas, arenas y dravas secas 20,000 - 100,000
Rocas cristalinas, sanas 100,000 - 1,000,000

Tabla 2.1 Resistividades eléctricas de suelos y rocas.

2.3.2 SONDEOS Y TOMA DE MUESTRAS.

El término sondeo es usado extensivamente para
definir a cualquier método de exploracibén que se realice -
mediante perforaciones. Algunos de estos m&todos son utili
zados Gnicamente para determinar las resistencias a la pe-
netracién de los suelos y diferenciar los estratos blandos

de los resistentes. Otros, que también se les conoce como
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barrenaciones, son realizados con la principal- finalidad
‘de obtener muestras del suelo y as{ poder determinar sus
propiedades ingenieriles.

Tanto el espaciamiento como la profundidad gue los -
sondeos deben tener son dependientes del tipo y magnitud
de la obra as{ como de las irregularidades del terreno. -
Las tablas 2.2 y 2.3 muestran los rangos entre los cuales
deben varlar estas caracteristicas para condicilones norma
les de terreno.

ESTRUCTURA U OBRA ESPACIAMIENTO
{mts)

Carretera {investigacién de la sub-

rasante) 300 - 600
Presa de tierra, diques 30 - 60
Excavacifn para pré&stamo 30 - 120
Edificio de varios pisos 15 - 30
fdificio industrial de un piso 30 - 90

Tabla 2.2 Espaciamiento de los sondeos.

Cuando 1las condiciones del suelo son regulares vy -
uniformes, los espaciamientos arriba indicados se pueden
duplicar y si son irregulares se reducen a la mitad. Sc -
puede hacer la misma consideracién cuando, mediante otras
pruebas se hayan determinado condiciones uniformes y no u
niformes del subsuelo, respectivamente.
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PRCFUNDIDAD DEL SONDEC (mts)
ANCHO DEL EDIFICIO

{mts} NUMERO DE PISOS
1 2 4 8 16
30 3.5 6.0 10.0 16.0 24.0. -
60 4.0 5 12.5 21.0 33,0
120 4.0 3

7.0 13.5 25.0 41.0

Tabla 2.3 Profundidades para sundeos de exploracién.

Una antigua regla, utilizada en edificios, establece
que la profundidad de los sondeos debe ser igual a dos ve
ces el anche del edificio; sin embargo es una profundidad
exagerada para estructuras anchas de pocos o un sélo piso,
y demasiado somera para torres esbeltas, Una regla més -
simple para estructuras como hospitales y edificios para
oficinas, relaciona la profundidad aproximada de las son-
deos, Z, con el ndmero de pisos, §.

CONDICTION METROS
Ligera de acero o estrecha de concreto 1= BSUJ
Pesada de acero o ancha de concreto 1= B$m7 T

En la tabla 2.4 se resumen los métodos principales . -
de sondeos de exploracién.
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2.3.; PRUEBAS DE PENETRACION.

' Las pruebas de penetracidén pueden considerarse
también dentro del grupo de los sondeos de exploracibn, pe
ro por su gran importancia, suelen tomarse como otro tipo
de -pruebas. Adem§s, estas t&cnicas, por rendir buenos resul
tados y por tener una relativa facilidad de aplicacién, -
son muy utilizadas en las investigaciones preliminares.

Existen diferentes pruebas de penetracibn, dependien-
do del tipo y forma del penetrémetro. Los que se utilizan
con m&s frecuencia son el penetrémetro estdndar y el céni-
co, aunque cuando se trata de estratos de gran resistencia,
se usan herramientas mis pesadas, del tipo de barretones -
con taladros de acero duro.

De estos tipos de pruebas, la gue proporciona mejores
resultados, ademds de ser la mds utilizada en México, es -
la prueba de penetracién estindar. Ademis el método lleva
implfcito un muestreo que proporciona muestras alteradas -
representativas del suelo en estudio.

El equipo necesario para aplicar este procedimiento -
consta de un muestreador especial (penetrémetro estindar)
de dimensiones establecidas. Es normal que dicho penetréme
tro sea de media cafia para facilitar la extraccién de la -~
muestra. El penetrfmetro se enrosca al extremo de la tube-
rfa de perforacién y la prueba consiste en hacerlo penetrar
a golpes dados por un martinete de 63.5 kgs. (140 1lb), gue
cae desde una altura de 76 cm. (30 pulg), contando el nlme-
ro de golpes, N, necesario para lograr una penetracién de
30 com. (1 pie).

La superficie, donde se ejecutar§ la prueba, debe ser
previamente limpiada de manera cuidadosa. Enseguida se ha-
ce gue el penetrémetro entre al suelo, a golpes, una pro--
fundidad de 15 cm. (6 pulg). Desde ese momento deben contar
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se los golpes necesarios para lograr.la peneﬁracisn de los
siguientes 30 cm. . ) s ,'

La utilidad e importancia principales de esta prueba
radican en las correlaciones realizadas en el campo y-en -
el laboratoric en diversos suelos, que permiten relacionar.
aproximadamente la compacidad, el &ngulo de friccién inter
na, en arenas, y el valor de la resistencia a la compre=-‘=
sién simple, en arcillas, con el valor de N.

Zapata vilvula Tuber fa
de acero de cierre de sondeo

262 CCOOCLS WLl

/
g

Ve et

T -1

Tubo partido longitudinalmente.

Fig 2.3 Muestreador partido para la prueba de penetracidn estiandar.
Medidas en mm.

Los métodos de penetracién cbnica consisten en hacer
penetrar una punta cSnica en el sueclo y medir la resisten-
cia que el suelo ofrece.

Dependiendo del procedimiento para hincar los conos -
en el terreno, estos métodos se dividen en estiticos y di-
ndmicos. En los primeros, la herramienta se hinca a presién
medida en la superficie, con un gato apropiado; en los se-
gundos, el hincado se logra a golpes dados con un peso que
cae.

Desgraciadamente, para estos tipos de pruebas no exis
ten correlaciones que determinen las caracterfsticas men--
cionadas en el caso de la penetracifn estfindar, por lo cual



los resultados son de dudosa interpretacién. Sin émbarge‘,
la prueba se ha usado frecuentemente por dos razones bisi-
cas: su economfa y su rapidez.

Las observaciones que hasta ahora se han realizado pa
recen indicar gque, en arenas, la prueba dindmica de cono -
da toscamente un nfmero de golpes del orden del deble del
que se obtendria en la prueba estdndar, a condicibn, desde
luego, que la energfa anlicada al cono sea la correspon- -~
diente a la prueba esténdar. .

Puede decirse entonces, gue las pruebas de  penetra~
cidén cdnica, estdtica o dindmica, son Gtiles en zonas cuy}a R
estratigrafia sea ya ampliamente conocida a paiord. y cuando |
se desee simplemente obtener informacidén de sus caracterig
ticas en un lugar especifico.

ry
s

[

e RN

PATSMATRANATVOANNRY SRR,
AR 3

&n°
&0°
| e | [
7.0 31.%

{a} {v) {ct

Fig 2.4 Difcrentes tipos de penetrdmetros cénicos. (a) Danés; (b} De

inyeccidn de Terzaghi; (¢) Holandés. Dimensiones en cms.



21

2.3.4 PRUEBA DE LA VELETA PARA ESFUERZO CORTANTE.

La veleta se usa en ensayos para determinar la
resistencia al esfuerzo cortante de los suelos, a gran pro
fundidad, bajo el fondo de un pozo. La veleta para pruebas
en obra tiene dos aspas en cruz, unidas a una varilla ver-
tical. Los di&metros comunes son: 5, 6.25 y 7.5 em, y lon-
gitudes de 3 a 5 didmetros. La veleta se introduce forzin-
dola hacia dentro del suelo en el fondo del pozo, hasta -
que su parte superior quede a dos didmetros por debajo de
dicho fondo. La rotacién de la veleta corta el suelo en -
una superficie cilindrica. Se mide el momento de torsidn -
necesario para iniciar el corte y frecuentemente se indica
el aumento de deformacifén torsional como funcién del momen
to de torsién. Después de la falla se dan varias revolucio
nes mis y se aplica un segundo momento de torsién para me-
dir la resistencia del suelo reamasado. La resistencia al
esfuerzo cortante, S, para una veleta de difmetro I y lon-
gitud | se halla de la siguiente manera:

S = 2T/ {;ip?L) (2.2}

donde T es el momento de torsién,

2,3.5 PRUEBA DE EXPANSION INTERNA.

Se puede evaluar el cardcter de la relacidn es
fuerzo-deformacién de un suelo por la resistencia que ofre
ce a expansionarse un pozo de sondeo debido a una presién
que se ejerce en su interior.
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£l medio m&s simple para hacer este ensayo es un man-
guito de goma con casquetes rigidos en los extremos, que -
se coloca bien ajustado en una porcién del agujero. Se lle
na el manguito de liquido y se aplica presién que se trans
mite al suelo. La deformacién radial se puede medir por -
una sonda interior o, indirectamente, por el cambio de vo-
lumen del lfquido contenido en el manguito. En el presibme
tro Menasd se emplean tres manguitos, todos con la misma -
presién. Los esfuerzos y deformaciones alrededor de los -
dos manguitos extremos o célufas de proteceddn son tridimen--
sionales; producen una deformacién en el suelo adyacente -
a la célula central., La deformacién radial correspondiente
al aumento de las presiones internas se mide por el cambio
de volumen en la célula central o de medida. De esta medi-
da se obtiene un mbédulo radial de deformacidn que corres--
ponde a los estados de esfuerzo en el suelo,inicial y au-
mentando, a ese nivel. Este médulo se puede relacionar em-
piricamente con el m6dulo de elasticidad E y con la compre
sibilidad del suelo, segfin sea la velocidad con gque se ha-
ga el ensayo.

El estado inicial de esfuerzos en un suelo se puede -
investigar por una expansién unidimensionai. Se colocan -
puntos de referencia en la superficie de la masa que se in
vestiga y se hace una ranura entre ellos; si el esfuerzo -
en el interior de la masa es suficiente, la ranura se ce--
rrar8 parcialmente. Se coloca en la ranura un gato hidr&u-
lico en forma de disco delgado o gato plano y se aumenta -
la presién hasta que la distancia entre los punteos de refe
rencia vuelva a su valor inicial. Si la reaccién de la ma-
sa es el&stica, la presién que fue necesaria aplicar para
que la masa volviera a su posicién inicial es cquivalente

al esfuerzo inicial en esa direcciéna.
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2.3.6 DETERMINACION DE LA PERMEABILIDAD IN SITU.

La permeabilidad de la totalidad de una masa -
se puede medir por pozos de prueba, en los cuales el agua
se introduce en el terreno o se extrae por bombeo. Es posi
ble tener un mejor control de la operacién bombeando agua
dentro del terreno, para la cual es adecuado un pozo peque
fio. 51 el nivel del agua subterrdnea es inicialmente alto
o si no es posible bombear agua dentro del pozo, se puede
extraer el agua. Los pozos de ensayo se acostumbran hacer
de 7.5 a 15 cm de difmetro. Alrededor del pozo de prueba -
se deben hacer dos o tres grupos de pozos de observacibén .
Estos grupos de observacibn se sitfan regularmente a 7.5,
15 y 30 metros del pozo de ensayo. Se bombea continuamente
a un régimen constante hasta que se estabilice el nivel en
los pozos de observacibn. La profundidad de los pozos va--
ria segln el nivel del estrato en estudio.

El coeficiente de permeabilidad promedio se puede cal
cular midiendo el descenso promedio del nivel de agua en -
los grupos de pozos de observacién. Las diferencias entre
la permeabilidad calculada con diferentes grupos de pozos
de observacién indican variaciones de h con las distancias
0 que no se ha dado suficiente tiempo para que se establez
ca el equilibrio. Si las diferencias son significativas, -
debe continuarse el bombeo hasta que los resultados sean -
mis compatibles.

Se puede usar gasto hacia dentro de un tub»n como medi
da aproximada de la parmeabilidad de un estratc permeable.
El agujero es entubado en la capa permeable de manera que
el extremo del tubo esté a no menos de 5 difmetros de los
limites del estrato. Se mide el nivel original del agua, -
desples se anade agua en el agujero de sondeo para el agua
er el tubo a un nivel constante.



2.4 INVESTIGACION ACERCA DEL AGUA SUBTERRANEA.

Debide a que el agua subterr&nea afecta muchos elemen
tos de disefioc y construccién de las cimentaciones, su loca
lizacibn debe ser establecida tan precisa como sea posible.
En la mayoria de los casos el nivel del agua se mide en -
los sondeos exploratorios; sin embargo, frecuentemente es
necesario hacer sondeos expresamente para la medicibén del
agua fre&tica cuando se supone que hay agua colgada o arte
siana o si la técnica de perforacibn no proporciona un da-
to confiable.

La primera indicacifn de agua subterrdnea puede ser
la humedad en las muestras de suelo o el goteo dentro de -
los agujeros de los sondeos. Estas observaciones son posi-
bles s6lo en el caso en que los sondeos sean en seco. Sin
embargo, aunque estas condiciones deben ser registradas, -
pudieran representar solamente saturacibén capilar o un ni-
vel freftico colgado. Los derrumbes en los agujeros de are
na, sin ademado, que se hacen con barrenas, son también u-
na indicacién de agua subterrfnea aungue no terminante. Se
tiene una indicacidén mds segura de la elevacidn general de
agua fredtica dejando que el agua en los agujeros de los -
sondeos alcance su nivel de equilibrio. En suelos arendsos
esto se logra en pocas horas, pero en arcillas se necesita
una semana o més.

POZ0S DE OBSERVACION, Es necesario harer observacio--
nes durante un afilo o0 mis para conocer las fluctuaciones -
del agua subterrénea por los cambios de estacién. En la ma
yorfa de los casos se requiere entubar el agujero para man
tenerlo abierto y asegurar que los cambios del nivel del a
gua en el terreno se produzcan sin retardo en el agujero.

En suelos arenosos se puede hacer un pozo con un tubo de -
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pldstico de 2.5 cm de didmetro interior. En la parte del -
extremo inferior del tubo correspondiente a todo el espe--
sor del acuifero se hacen finas ranuras, La parte superior
del pozo se sella con concreto para evitar que penetre el
agua superficial y se le ajusta un casquete de ventilacién.
En los suelos de grano fino la construccidn es més elabora
da. El tubo pléstico perforado se recubre con una malla -
plistica. El espacio anular entre el suelo y la malla se -
rellena con arena limpia de la cue se usa para concreto en
todo el espesor del acuifero y hasta el nivel m&ximo proba
ble del agua subterrénea.

PIEZOMETROS. Para medir la presién artesiana es indis
pensable sellar el pozo dentro del estrato impermeable si
tuado inmediatamente arriba del acuifero, para formar un -
buen piez6metro. Es extremadamente dificil hacer aue el po
2o selle bien, pero si no es asi, el piezémetro es inGtil.
Para lograr un buen sello se dejan caer pelotas de arcilla
o bentonita himeda hacia y sobre el relleno anular de are-
na en el acuifero. Dejandoe caer un peso de forma cilindri-
ca, que se ajusta al espacioc comprendido entre el tubo de
pléstico y el agujero perforado, se apisonan las bolas de
arcilla para formar un tapén continuo. Se requieren varias
tandas de bolas de arcilla apisonadas alternando con morte

ro de cemento.

SONDA ELECTRICA PARA NIVEL DE AGUA. La sensibilidad -
de un pozo de observacidén o de un viezémetro a los cambios
ripidos del nivel de acua o de la presién, depende del vo-
lumen de aqua gque se recuiere para llenar el tubo del rozo
cuando el nivel del agua subterrdnea sube, o drenarla cuan

do baja. Para gque haya una ripida reaccién en un acuifero
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de. baja permeabilidad es necesario que el tubo del pozo
sea tan pequefic como se3 posible (de 1.3 a 2.5 cm). Para de
terminar con exactitud el nivel del agua subterrdnea es ne
cesario emplear una sonda eléctrica delgada, que consiste
en dos alambres aislados embebidos en un manguito pesado -
que se ajustar§ al interior del tubc piezométrico. Los ex-
tremos de los alambres, desnudos, se extienden unos milfme
tros por debajo del manguito. Cuando los alambres tocan el
agua hay suficiente conductividad para que la corriente -
pueda ser registrada por un miliamperf{metro.

2.5 REPORTE DE LA EXPLORACION.

Normalmente existen dos tipos de reportes relacionados
con el trabajo de exploracién. El primero de ellos, denomi
nado reporte de campc, es com@nmente un reporte cronoldgi-
co extremadamente detallado de las operaciones de sondeo y
muestrec, incluyende los datos pertinentes que se vayan ob
teniendo con el avance de cada perforacidn, Entre la infor
macibn que debe ser reportada se encuentra la siguiente:

1. Informacién referente al nGmero del proyecto, tftu-
lo y localizacibn; el nfimero de exploracién; la lo-
calizacién de la exploracién por coordenadas, o la
referencia con estructuras cercanas y la elevacidn
de referencia, esto es, la elevacién a la cual to-
das las profundidades son medidas.,

2. Informacién del personal, como los nombres del conh-
tratista, del barrepador y del supervisor.

3. Informacifn referente a la maquinaria y equipo, co-
mo marca y modelo.
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Informacifén sobre los muestreos como el ndmero y -
tipo de cada uno de ellos; el difmetro y la longi-
tud del muestreador; asi como una descripcifn vi-
sual de cada muestra incluyendo color, tipo de ma-
terial, consistencia, condiciones de humedad, etc.
Descripcién del material en cuanto a su resisten--
cia a la penetracién.

Informacién referente a las pruebas de presién y -
filtracibn, incluyendo las profundidades de los ma
teriales a los que les fueron realizadas tales prue
bas.

Informaci6én acerca del agua subterrénea.
Informacién de las presiones artesianas encontra--
das y sus profundidades.

Elevacitn del estrato de roca, sl es que se encon-
tré.

La fecha y el tiempo de duracién de todas las ope-
raciones realizadas, incluyendo los retrasos ocu--
rridos.

Cualquier otra informacién que el barrenador o el
ingeniero juzgue conveniente anotar para facilitar
la interpretacién de las condiciones del subsuelo.

El segundo tipo de reporte, llamado reporte final, es

b&sicamente un reporte grédfico de la litologfa del subsue-
lo, con la informacién pertinente del suelo y con los re-
sultados de las pruebas de campo y laboratorio anotados en
é1. El reporte final debe presentar la informacién del sub
suelo en una forma clara y concisa para que el ingeniero =~
de disefio no tenga ninguna dificultad en la interpretacidn
de los resultados. En los reportes finales también suele a
fadfrsele una parte de los documentos del contrato, para -
el proyecto de construccifn.
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2.6 PRUEBAS DE LABORATORIO. o

De las muestras recuperadas, tanto alteradas. como. in-
alteradas, se harid una seleccibn de las mismas para deter-
minar las propiedades Indice y mac&nicas del subsuelo.

2.6.1 CONTENIDO NATURAL DE AGUA,

Esta prueba consiste en determinar el porcenta
je de agua en peso, contenida en un suelo, con respecto al
de su fase sblida. Dada la muestra, se pesa para tener Um,
A continuacién se seca al horno con temperatura constante
de 105 a 110°C, por espacio de 24 horas, para tener W§. --
Ahora Ww=Wm - Ws, con lo cual queda determinada la humedad

Cuando el porcentaje de material orgdnico es alto, la
temperatura debe disminuirse, a fin de no quemarlo. En es-
te caso el tiempo de secado corresponde a aquel en el cual
el peso de la muestra se mantenga constante,

2.6.2 PESO ESPECIFICO NATURAL.

Para su determinacidn directa deberdn valuarse
el peso y el volumen de la muestra en estudio. El peso es-
pecifico estari dado por la relacibén entre dichos valores.
El volumen del material se obtendrd, o bien labrando 1la -
muestra original a una forma geométrica simple o bien por
el Principio de Arquimedes sumergiendo la muestra en acua,
previamente protegida contra la adicién ¢ pbrdida de agua
con una membrana impermeable de parafina. El peso del agua
desalojada entre su peso especifico da el volumen desplaza
do, igual al volumen de la muestra.
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2,6.3 DENSIDAD DE SOLIDOS. : )
Este peso especifico relativo de los s6lidos -
se obtiene relacionando el peso especifico de los s6lidos
con el del agua destilada, en un matraz volumétrico de cue:
llo largo, aforado y calibrado a diferentes temperatU£as.

2,6,4 LIMITES DE CONSISTENCIA.
Segln su contenido de agua en orden decrecien-
te, un suelo susceptible de ser plistico puede estar en -
cualquiera de los siguientes estados de consistencia:

1, Estado Liguido, con las propiedades de una suspen-
sién.
2, Estado Semilfguido, con las propiedades de un fluf

do viscoso,

3. Estado Plistico, el el que el suelo se comporta --
plésticamente.

4, Estado Semisélido, en el cual el suelo tiene la a-
pariencia de un s6lido, pero todavia disminuve ' de
volumen al sometérsele a secado.

5. Estado S6lido, en el que el suelo no varfa de volu
men con el secado.

Los anteriores estados son fases generales por las --
que pasa el suelo al irse secando y sus fronteras han sido
convencionalizadas por Atterberg mediante el establecimien
to de los denominados Limites de Consistencia.

La frontera que separa los estados semilfouido y p]5§
tico es la que se denomina como limite liquido. Este se ob
tiene determinando el contenido de agua con el que el sue-
lo presenta una resistencia al esfuerzo cortante de 27 --—
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grames por centimetro cuadrade y se utiliza para ello la -
Copa.de Casagrande, registrando el nfimero de aolpes necesa
rios para que una ranura de dimensiones estdndar, practica
da en el material dentro de la copa, cierre 12,7 mm (1/2")
de longitud a los 2% golpes, cuando la copa es golpeada sQ
bre una base firme con una frecuencia de 120 qolpes al mi-~
nuto y con una altura de cafda libre de 10 mm,

La frontera convencional entre los estados npléstico y
semis6lido fue llamada por Atterberg limite nlistico v pa-
ra su obtencidén se procede a calcular el contenido de agua
con el gue una barra de suelo de 3 mm de didmetro se agrie
ta al ser rolada con la mano sobre una superficie rigida,~
lisa e impermeable,

2.,6.5 COMPRESION SIMPLE.

Este ensaye es desarrollado en especimenes la-
brados de muestras inalteradas de forma cilfndrica de unos
36 mm de di&metro, con una relacifén de esbheltez de 2 a 2.5,
Las probetas son llevadas a la falla mediante la aplica --
cifn de pequefios incrementos do carga axial, contrelande -
la velocidad de deformacién de las muestras a razén de lmm
por minuto. También se vuede practicar el ensaye controlap
do los esfuerzos aplicados,

Una vez que el especimen ha fallado, se calculan las
deformaciones correspondientes a los diferentes esfuerzos,
seqfin los datos recistrados, calculando con 4reas corregi-
das y sc dibuja el dianrama Esfuerzc - Deformacidn.

2.6.6 COMPRESION TRIAXIAL.
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Las pruebas de compresi6n triaxial son, con mucho, --
las més utilizadas en cualquier laboratorio para determi--
nar las caracterfsticas de esfuerzo-deformaci6n y la resis
tencia de los suelos sujetos a esfuerzos cortantes. Teori-
camente son pruebas en gue se podrfan variar a voluntad --
las presiones actuantes en tres direcciones ortogonales so
bre un especfmen cilindrico de suelo. Fn los tipos mds u--
suales del aparato de prueba, dos de los csfuerzos princi-
pales se producen por presién de un lfguido, ueneralmente
agua, que rodea la probeta y, vor lo tanto, son iguales, -~
La carga axial es transmitida al especfimen por medioc de un
v8stago que atraviesa la parte superior de la cimara de --
confinamiento,

2,6.7 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL,

La evaluacisdn de la deformabilidad del suelo,
as! como la determinaci6én de su relacidn esfuerzo- deforma
cibén-tiempo son obtenidas mediante el ensave de consolida-
cién unidimensional. Este consiste en aplicar incrementos
de carga conocidos a una probeta de forma cilindrica apla-
nada, de material inalterado, de unos 20 mm de altura por
80 mm de didmetro.

Para cada incremento de carga, cl cual se deja gravi-
tar sobre la muestra minimo 24 horas, se permite y se mide
la deformacién de la pastilla de suelo con respecto al -~
tiempo. Se recomienda tomar lecturas a los 6seyg, l5seg, --
30seg, lmin, 2min, 4min, 8min, 15min, 30min, lhr, 2hr, 4hr,
8hr, etc.

De esta manera, para un exceso hidrostético nulo para
la aplicaci6n del siguiente incremento de carga, se comple
ta la mixima carga. Posteriormente se procede a la descar-
ga del consolidémetro en decrementos de iqual valor a los
incrementos de carga.



cAPITULO 3
EXCAVACIONES CON TALUDES

3.1 INTRODUCCION.

Se conocen con el nombre genfrico de taludes a cuales
quiera superficies inclinadas respecto a la horizontal que
hayan de adoptar las masas de tilerra de manera natural o -
artificial. En el caso de las excavaciones a cielo abierte
se producen taludes artificiales en los bordes del corte -
que se realice a partir del nivel del terreno natural, a -
los cuales se les denomina taludes de excavacién.

Generalmente se utilizan taludes en las excavaciones
cuando éstas son poco profundas y cuando existe el espacio
adecuado para construirlos. Bste (ltimo factor es muy im--
portante ya que, aunque la excavacién sea muy pocoe profun-
da, en algunas ocasiones ¢l &rea por excavar se prolonga -
hasta los linderos de la propledad o es adyacente a otra -
en la que ya existen estructuras. Bajo estas circunstan- -
cias, los frentes de las excavaciones deben hacerse verti-
cales y usualmente requieren ademe.

La inclinaci6n de los taludes es funcidén del tipo y ~
car§cter del material a excavar; de las condiciones climi-
ticas; de la profundidad de la excavacifn v del tiempo en
gue la excavacidn vaya a permanecer abierta, principalmen-
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te., Como regla, los taludes se hacen tan verticales como -
el material lo permita, ya que la ocurrencia de pequefios -
derrumbes generalmente no tiene importancia.

Para obtener la inclinacién del talud mis adecuada, -~
dado un factor de seguridad propuesto en funcibén de la im-
portancia de la obra, se utilizan métodos de andlisis de -
estabilidad. Algunos de estos métodos, los mis utilizados
en la ingenierfa prictica, son expuestos en el inciso 3.3
de este capitulo.

En muchas ocasiones es com@n omitir el uso de los mé-
todos de andlisis mencionados anteriormente, debido a que
la carencia de homogeneidad en los materiales constituyen-
tes hace indtil cualquier estudio que se deseara intentar.

Las partes principales de un talud se muestran en la
figura 3.1

corona

Terreno de cimentacidn

Figkl.l Partes pricipales de un talud.

. 3.2 FALLAS TIPICAS OCURRIDAS EN EXCAVACIONES.
3.2.1 INTRODUCCION.
Las fallas que se producen en las masas de tie
rra de los cortes tienen una caracterfstica comfn: existe
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un movimiento de la masa del suelo a lo largo de una super
ficie de deslizamiento mis o menos definida. En la mayor -
parte de los casos la masa de tierra permanece intacta du-
rante las primeras ctapas del movimiento, pero al final se
va deformandsc a medida que el movimiento avanza. Algunas -
fallas ocurren bruscamente con un ligero aviso o ninguno.

El deslizamiento acurre cuando la resistencia al es-
fuerzo cortante del suelo es excedida por los esfuerzos -~
cortantes que se producen en una superficie relativamente
continua.

3.2.2 FALLA ROTACIONAL.

Bajo este tipo de fallas se encuentran todos -
aguellos movimientos r&pidos o pricticamente instantineos
gue ocurren en los cortes, afectando al interior del cuer~-
po del talud con un deslizamiento a lo largo de una super-
ficie de falla curva.

Se considera que en el interior del talud existe un -~
estado de esfuerzos cortantes que vence la resistencia al
esfuerzo cortante del suelo; a consecuencia de ello sobre-
viene la ruptura del mismo, con la formacién de una super-
ficie de deslizamiento, a lo largo de la cual se produce -
la falla.

La falla por rotacibn acurre corrientemente en una de
las tres formas que se ilustran en la figura 3.2. La falla
de base se produce cominmente en arcillas blandas o en a=-
quellas gue tengan numerosas vetas blandas. La parte supe-
rior del talud se cae dejando un escarpio vertical mien~ =
tras que el terreno a nivel situado mis alld del pie del -
talud se levanta en forma de comba. La falla de piec del ta
lud se produce en cortes muy inclinades y en suelos que tie
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nen un dngulo de friccibén interna considerable. La parte
superior del talud cae formando una serie de escalones, -
mientras que el terreno situado cerca del pie del talud se
comba hacia afuera cubriendo a &ste. La falla de talud es
un caso especial de la falla de pie, en el que la presen-
cia de un estrato duro limita la extencién de la superfi-
cie de deslizamiento.

(a) {b) {c)

Fig 3.2 Formas en que puede presentarse la falla rotacional. {(a) De ba

se § profunda: (b) de pie del talud:; (c) de talud & de cuerpo.

3.2.3 FALLA TRASLACIONAL.

Estas fallas por lo general consisten en movi-
mientos importantes del cuerpo del talud sobre superficies
de falla badsicamente planas, asociadas a la presencia de -
estratos poco resistentes localizados a poca profundidad -
bajo el talud.

La superficie de falla se desarrolla en forma paralela
al estrato débil. Los estratos débiles que producen estas
fallas son por lo comGn de arcillas blandas, de arenas fi-
nas 6 de limos no plésticos sueltos,
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3.2.4 FALLAS CON SUPERFICIE COMPUESTA.

Este tipo de fallas abarca movimientos en que
se combinan la rotacién y la traslaci6n dando lugar a su-
perficies de deslizamiento compuestas en las que se desa--
rrollan zopnas planas y tramos curvos a la vez.

Por lo general, estas fallas estan predeterminadas -
por la carencia de homogeneidad dentro del talud.

7 77

Estrato débil

Fig 3.3 Falla por traslacién.

hrco
circular

Estrato poco resistente

Fig 3.4 Falla con superficie de deslizamiento compuesta.

3.2.5 DERRUMBES O DESPRENDIMIENTOS.
Un derrumbe consiste en un movimiento répido,-~
pendiente abajo, de masas fragmentadas de tierra, produci-
do por las discontinuidades y fisuras preexistentes en el
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suelo. Suele suceder que &stas se abran al realizarse el -
corte y que su frente quede sin el anterior confinamienté
. lateral, lo que da lugar a que se aflojen los fragmentos'y
se desprendan.
Este tipo de fallas no presenta una superficie de deg
lizamiento definida.

3.3 METODOS DE ANALISIS DE LA ESTABILIDAD DE TALUDES.

La seguridad de un talud contra falla o movimiento es
lo que se llama su estabilidad, Los provectos de los talu-
des en las excavaciones a cielo abierto estdn basados prin
cipalmente en los estudios de estabilidad, a menos gue el
proyecto sea tan pequefio ¢ se tengan condiciones de terre-
no tan irregulares que se pueda tolerar el uso de tablas -
que recomiendan el &ngulo del talud para diferentes condi-
ciones de material. Estas tablas son presentadas al final
de este capitulo.

Los métodos de andlisis de estabilidad de taludes en
suelos puede considerarse bajo dos diferentes puntos de -
vista:

1. La aplicabilidad de los métodos que buscan determi
nar los esfuerzos internos del medio material, pro
ducidos por las cargas externas. Al conccer tales
valores serdn comparados ccn la resistencia del ma
terial, dentro del marco de una teorfa de falla -
previamente aceptaca.

Sin embargo, a la fecha no existe ningfin procedi--
miento satisfactorio que permita determinar el es-
tado de esfuerzos internos de la masa del subsuelo
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debidos a la accién de las cargas externas, ni afin
bajo la simplificacién de considerar al material -
como un eldstico ideal o un plistico ideal. Por -
tal motivo, estos métodos no son muy utilizados en
la ingenieria prictica.

La aplicabilidad de los métodos basados en el and-
lisis de equilibrio limite. La suposicién bidsica
de estos métodos consiste en aceptar un mecanismo
cinemdtico de falla, producido en una superficie -
de falla supuesta. En dicho mecanismo de falla se
analizan las fuerzas actuantes en el talud, ten--
djentes a producirlo. Enseguida se calcula el es--
fuerzo cortante que producen tales fuerzas en el -
cuerpo del talud. Luego este valor es comparado =--
con la resistencia al esfuerzo cortante disponible
en el suelo, que ya ha sido estimada previamente.
Dicha comparacidn serd un indicativo del factor de
seguridad que se tiene, ademis de que sirve para -
definir si el mecanismo de falla supuesto se pre--
sentard .

Estos métodos de andlisis limite, por ser los mis
utilizados en la practica, son los que serdn trata
dos en este capitulo.

3.3.1 METODO SUECO.

Bajo el nombre genérico de Método Sueco se com

prendan todos los procedimientos de andlisis de estabili--
dad en los que se propone como superficie de falla un ci--
lindro,
arco de circunferencia.

cuya traza con el plano ouede simplificarse por un
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Fellenius, en base a los estudios de Petterson, propy
so'esta hip&tesis como la mds apropiada para definir al ti
po-de falla que en este capftulo ha sido llamada rotacio=--
nal.

Existen varios procedimientos para aplicar este méto-
do 'a los distintos tipos de suelo, a fin de ver si un ta-
lud dado tiene garantizada su estabilidad. En este inciso
se tratari el caso de taludes homogéneos constitufdos por
suelos puramente cohesivos. El caso de taludes compuestos
por suelos con cohesién y friccién se tratari en el siguien
te inciso:; y el casc de taludes constitufdos por suelos -
puramente friccionantes se tratard en el punto relacionado
a taludes en arenas.

Como ya se dijo, se estudiard primeramente el caso de
un talud de altura H, excavado en arcilla, en gque existe -
homogeneidad completa del material tanto en el talud como
debajo de &ste.

El procedimiento de cdlculo es descrito en base a la

siguiente figura:
o

/
s

{

——1

Fig 3.5 Procedimiento para aplicar el Método Sueco.
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Considérese el arco de circunferencia de radio R y de
centro en ¢, como la traza en el plano del papel de una su
perficie de falla hipotética, por la que se deslizard la -
zona rayada de la figura. Las fuerzas actuantes, o sea -
las que tienden a producir el deslizamiento de la masa de
tierra, son el peso W del drea ABCDA, mis cualquier sobre-
carga que pudiera actuar en la corona del talud. El peso W
se calcula considerando un espescor unitario en la direc- -
cién normal al plano del papel.

El momento de las fuerzas motoras con respecto al cen
tro del circulo se puede expresar como:

Mm = Zwd {3.1)

que incluye el peso de tierra mds las sobrecargas que pue-
dan existir.

Las fuerzas que se oponen al deslizamiento de la masa
de tierra son los efectos de la cohesién a lo largo de to-
da la superficie de deslizamiento propuesta. Su momento en
relacién al mismo punto (0 se expresa como:

Mr = cLR 13.2}

Si se define un factor de seguridad Fs, como:

Ha B
Fs = —— {3.3)
Mm

entonces se podrd expresar la seguridad del talud en té&rmi
nos del valor de Fs.
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La experiencia permite considerar valores seguros de
Fs entre 1.3 y 1.4 para excavaciones con taludes, depen--
diendo de la magnitud del corte.

Por supuesto, no existe ninguna garantfa de que el -~
cfrculo escogido para efectuar el anflisis sea el gque re-~
presente las condiciones mis criticas del talud bajo estu
dio, por lo gue es necesario probar el nimero regquerido -
de superficies de falla con diferentes radios y centros,
hasta obtener una garantf{a razonable de haber encontrado
el que produce el minimo factor de seguridad suceptible -
de presentarse (circulo criticol.

3.3.2 METODO SUECO DE LAS DOVELAS.

Se trata ahora del caso de un anilisis de es-
tabilidad de taludes excavados en suelos cohesivos y fric
cionantes.

De todos los procedimientos de aplicacién del M&todo
Sueceo, el de las dovelas es posiblemente el mis popular y
confiable a utilizar, cuando se trata de suelos con las -
caracterf{sticas mencionadas anteriormente.

Este método, gue fue sugerido por Fellenius, Se expo
ne a continuacién.

En primer lugar, se propone un circulo de desliza- -
miento a elecciSn y la masa de tierra deslizante se divi-
de en un conjunto de franjas verticales {dovelas), como -
se muestra en la figura 3.6. El nGmero de dovelas es, has
ta cierto punto, cuastidn de eleccifn, aunque es recomen-
dable realizar el mayor ndmero de divisiones posible vya
que los resultados de andlisis se hacen mds confiables.

El equilibrio de cada dovela se puede analizar en ba
se a la parte b) de la misma figura 3.6.
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Fig 3.6 Procedimiento de las dovelas.

Si consideramos a la dovela iésima como de ancho b, -
de altura media a, de espesor unitario y con una longitud
de base L{, considerada como linea recta, tenemos que el -
peso de la dovela se podrd expresar como:

Wi = ab ¥4& {3.4)

Las fuerzas N{ y T{ son las reacciones normal y tan-
gencial del suelo a 1o large de la superficie de falla de-
nominada como AL{, y se expresan:

Ni = Wi cosBd (3.5}

TL = W senBd 13,6}
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T{ es una fuerza que favorece el deslizamiento, mien-
tras que N{ se resiste a &1.

Las dovelas adyacentes a la que estd en estudio ejer-
cen ciertas presiones sobre ésta, que pueden representarse
por las fuerzas normales P! y P2 y por las tangenciales !
y 22.

En el método de Fellenius se hace la hipStesis de que
el efecto de las fuerzas P! y P2 se contrarresta ya que se
considera gue esas dos fuerzas son iguales, colineales y -
contrarias. También se acepta que el momento producido por
las fuerzas I! y 12 es despreciable. Estas suposiciones e-
quivalen a considerar que cada dovela actda de manera in-
dependiente de las demds y que N{ y T{ equilibran a Wi,

Puede calcularse, entonces, el momento motor respecto
a 0 debido al peso de las dovelas como:

n
Mm = R 3T¢ (3.7}
£L=1

Si en la corona del talud existiesen sobrecargas, de-
beri calcularse su momento y afadirse al valor de la ecua-
cién 3.7.

Para calcular el valor del momento resistente es nece
sario considerar una ley de resistencia del suelo. La ley
que com@nmente se adopta es la conocida como ley de resis-
tencia de Moht - Coufomb, gque se expresa como:

SV tary + ¢ (3.8)
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donde:
S: Resistencia al esfuerzo cortante.

Wn: Esfuerzo normal efectivo.

Angulo de friccifn interna entre partfculas.

[ 3=

Fuerza de cohesién entre partfculas.

Si de cada dovela tomamos el valor de la fuerza nor-
mal N&, y lo dividimos entre el drea donde estd aplicada
(L4), obtendremos el esfuerzo normal producido por el sue-
lo sobre la base de cada dovela. Luego entonces el valor -
de N{/L{ podremos sustituirlo en la ecuacién 3.8, quedando:

NL
SL = ~— tan YL + oL (3.9)
i

Por lo tanto, el momento resistente correspondiente a
la superficie de deslizamiento es:

n n jN<
M = R ZSili=R 2 [— tanQi +el| Li (3.10)
L= i=1iLd L

que, reduciendo: T e PO

n n
Mr = R Z N{ tan i,Di. + Z("_A'. Li {3.10a)
i=1 L=

Calculados Mm y Ma se podrad expresar el factor de se-
guridad como:
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n. o
Mn ‘2 Ni.’ tanP L ¥ ei LL
Fa o 2 2l - : (3.11}
Mm i
TL

=1

El método de andlisis desemboca también en un procedi

miento de tanteos, siendo preciso encontrar el circulo erf

tico, con el factor de seguridad minimo establecido para -
la excavacién en cuestifn.

Para analizar cada superficie de falla posible, es co
mdn utilizar una tabla como la siguiente:

DOVELA Ni
No . Wi N& TL IR S Si Li
L
7 = MOMENTO 2 = HOMENTO
MOTOR RESISTENTE

Tabla 3.1 Disposicién de los cilculos para el métode de las davelas.

3.3.3 APORTACIONES ADICIONALES DE FELLENIUS.
Fellenius extrajo algunas conclusiones impor--
tantes como resultado de un gran ndmero de investigaciones
y aplicaciones del procedimiento de las dovelas.
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El demostr6 que en un talud de superficie plana situa
do entre dos planos horizontales de material puramente co-
hesivo y homogéneo con el material de cimentacién, el cen-
tro del circulo critico se sitda sobre una recta vertical
que corta por el punto medio del talud, cuando la superfi-
cie de falla se presenta en la base del talud.

También determiné que dicha falla de base s6lo se pre
senta para una inclinacién de talud menor a 53°, Para &ngu
los de talud comprendidos entre 53° Yy 60°, la falla se lo-
calizari en el pie del talud, y para &ngulos mayores a los
60° las fallas ocurrir&n Gnicamente en el cuerpe del talud.

En la siguiente figura se expone en forma grdfica -
las conclusiones a las que lleg6 Fellenius para localizar
el centro del cfrculo critico. En ella se relacionan los
valores de o< y O para diferentes &ngulos de inclinacibn

50°
o<
30 ”,JJ P
3
\\\‘ >
30 %
Y 3
2 o
Pd o
20 K
e 3
10
90° 80° 70° 60°  53°

Valores de £

Fig 3.7 Posicidn del circulo critico para dngulos de talud mayores a 53°.
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Para fallas de base ocurridas en suelos puramente co-
hesivos, limitados por un estrato resistente a cierta pro-
fundidad, Fellenius define la posicién del cifrculo critico
mediante las relaciones graficadas en la siguiente figura:

5 £x L/2,L/2
-3 ) [ /
3
E 4 f———— H A Ex=3
2 FYH
2 >
e
3. \ estrata firme / o~ Trx=2
& o3
. .———-—«*”"” e
3 B ]
9.2 -
8 S e Fx=0
\—._—/
1
60° 50° 40° 30° 20° 10° o°

valores de /3

Fig 3.8 Posicidn del cifrculo critico en un talud limitado por un es-—
trato resistente. Fx: Factor de distancia horizontal: Fy: Fac

tor de profundidad,

Fellenius también encontrd que en los suelos que tie-
nen un &ngulo de friccifn interna considerable, la superfi
cie de falla critica pasa siempre por el pie del talud, y
solamente en taludes de suelo con un &ngulo de friccibn in
terna menor de 7°, es necesarioc considerar la posibilidad
de una falla de base.

A mayor &ngulo de friccién interna, la inclinacibn =
critica del talud para falla de base disminuye considera--
blemente como se muestra en la tabla 3.2.
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{o) (D) enttico en
jalla de base.

o
PR
w

w
a
s ow
e 4.

Tabla 3.2 Angulos de inclinacidn critica para fallas de base.

Para concluir con las aportaciones prdcticas obteni--
das por Fellenius, se presenta a continuacifn un procedi-
miento gue permite abreviar apreciablemente el némero de -
tanteos para localizar el centro del circulo critico, -
cuando éste se presenta por el pie del talud en un suelo -
cohesivo~friccionante.

Primeramente se define la posicibn del centro de des-
lizamiento crftico utilizando la tabla 3.3, gue relaciona
diferentes pendientes de talud en suelos homogéneos pura--
mente cohesivos con los dngulos o<l y o¢ 7. Si se cuenta -
con un valor de /& mayor de 53°, se puede consultar la figu
ra 3.7

~ Pendiente Angulo 8 Ba Bo
PAN 1:n del talugd
2
n 1:0.58 60° 29° 10°
7 " a1 450 28° 38°
1:1.5 31.8° 26° 35°
"""" 1:2 26.6° 25° 3s5°
1:3 18.4° 25° 35°
1:5 11.32° 25¢° 37

Tabla 3.3 Posicidn del circulo critico por el pie del talud.
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En seguida se establece la linea 0K, donde se locali-
zardn los centros de los posibles cfrculos crfticos. E1 ~
punto K se encuentra en las coordenadas {4.5H, -H}, como -~
se muestra en la figura 3.9. Se ha observado que a medida
gue el dngulo de friccién interna aumenta, el centro ¢ se
mueve hacia M a lo largo de la lfnea K.

Linea de

iccidn
centros curva de fric

centra para @ =0
Centro critice

de equilibrio °>\
para el cfrculo (]

de falla cuando
\y es mayor que O

Y

Fig 3.9 Simplificaciones de Fellenijus para el-método de-las dovelas.

Después se eligen sobre la lfirea 0K, varios centros -
de posibles cfrculos de falla, espaciados a distancias i~
guales. Para cada uno de estos circulos se calcula la cohe
sién necesaria para mantener el equ‘:‘.librio.fhuérgg ecuacién
3.11, despejando ¢, tenemos: R

133 n - N
FS 3 T4 - ZNL tan gl
it it P -
e = N LTS
n :
S L
&
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donde: LL = BRr

M

<

© estd expresado en radianes.

Los valores de ¢ calculados anteriormente se grafican
a una escala conveniente a partir de la linea DK y perpen-~
diculares a ella en cada centro para cuyos cfrculos fue -
evaluado.

Los extremos de las normales trazadas a la lfnea JK -
se unen mediante una curva denominada curva de friccibn. -
En seguida se traza una tangente a la curva de friccifn pa
ralela a la lfnea de posicién 0%. El punto de tangencia de
esta recta define el valor miximo de todas las ordenadas,
lo que equivale al valor méximo de cohesidn requerida para
mantener en equilibrio la masa de suelo y a su vez permite
determinar 1a posicién del centro de circunferencia crfti-
ca de deslizamiento.

El cfrculo de falla asf obtenido se analiza de igual
forma que los anteriores y se calcula su factor de seguri-
dad pero ya con el valor de la cohesifn disponible de ese
suelo. (No la requerida).

3.3.4 ESTUDIOS DE TAYLOR.

Los estudios realizados por D. W. Taylor condu
jeron a la elaboraci6bn de grificas que ayudaron a simplifi
car los andlisis largos y tediosos gue utilizan métodos -
por tanteos.

Este investigador determind que la cohesién del suelo
necesaria para asegurar la estabilidad de un talud es di-
rectamente proporcional a la altura H del talud y al peso
espec{fico del material que lo constituye.
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Para :transformar esta ley de piopdrciohalidad en- una
ecuacién, Taylor introdujo un parémeﬁx;o’adimensional llama
do ndmero de estabilidad (Ne): Esta ecuacisn es:

Clnee T SN YH T 13.131

El factor de ‘seguridad asociado a la.resistencia cor-
. tante_del suelo, ‘de: cohesifn "e", queda expresado- como:

) c [
FS Fmie e 13.14}
C nec Ne fH

En la figura 3.10 se presentan curvas que relacionan
el dngulo del talud con el nGmero de estabilidad Ne, en
funcién del &ngulo de fricci6n interna del suelo, en circu
los criticos correspondientes a falla por el pie del talud.

0.26
i
0.22 Pt
N
0.18 N
< NN ™
FYH .44 \\\‘ I
N e N
T
010 M i
. SN PR N
*’%a;. N
0.06 > TN N N
I N ™ \\ N
0.02 O
9n° 70° 50° 30° to° 0ne

Angulo de tatud B

Fig 3.10 Grdfica para determinar los nimeros de estabilidad en materia
les cohesivos, homogéneos con el terreno de cimentacidn.



Siguiendo un procedimiento andlogo al utilizado  para
suelos puramente cohesivos, Taylor estudis también los- ma-
teriales con cohesifn y fricecifn. En la siguiente figura ~
se presentan curvas gue relacionan el &ngulo de talud/ﬁ
con el Nimero de Estabilidad Ne, en funci6n del dngule de
friccibn interna del suelo. Entrando con un valor de /ﬁ de
proyecto gue se desea verificar y el valor de , obtenido
en pruebas de laboratorio, se obtiene el valor de Ne co --
rrespondiente; segln la definicién del NGmero de Estabili-
dad, utilizada por Taylor. Por lo que puede escribirse:

Nec
FS =

Flnﬂ
k-l
E 12
R PRV VAR
ﬁ 10 §;W sy V4 A //
K] 9 /‘& j}/\/;// //
O T
i AL o b
= o ,c;/ L~
'§ 5 ” L =0°
o =
5 4 L
£

-egQe . B0% 7Q® 60° 50°  4¢°  30° 20° 100 g°
valores del angulo del talud

Fig 3. 10 1 Grafica de Taylor para determinar el Nimera de estabilidad
de un talud para un suelo cohesivo y fricclonante,
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Con base ‘en otrosicélcﬁlos} Taylor elaboré otra gréafi
ca de uso prictico (3.11)"en’ la cual se ‘consideran dngulos
de talud entre 7.5° y.53°. Entrando con el valor de ¥ (fac
tor de profundidad) 'y usanao 15 curva de ) correspondiente
puede obtenérse el valor de Ne y el de n (factor de aleja-
miento).

1 2 3 4
0.19 Factor de
profundidad
B=s3
o.18
<
0.17

\
=30° /
0'“4‘ / /\\ Wi -
AN
=22, N
.15 A _:_\‘ A
LT 1
AN S

Ne u.m’ ) —
\
[B=15 /’
0.13 Vs

—

\ ~|
ﬁﬁ;/\///\(/’('——

-

0.11 /
0.1 //
0.0

ni——

:

Fig 3.11 Grdfica de Taylor para determinar el nimero de estabilidad Ne
y el factor de alejamiento n. Caso A: Usar lineas llenas. (Las
lineas punteadas dan los valores de n). Caso B: Usar lineas =~
punteadas larqas,
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3.3.5 GRAFICAS DE JANBU. R

Para taludes simples y homogéneos con cdohesién

y friceifn, N. Janbu introdujo un nuevo parimetro. en - ‘las

gr&ficas que elaborS. Este pardmetro, denominado por Q\Elp i

permite obtener el nimero de estabilidad y asf calcular el
factor de seguridad segfin la expresiSn de Taylor (3.13).

El valor de AcY se calcula con la siguiente relac;6n:‘

yoH ST
Acp - LTy 13.15)

<

Con la grdfica de la figura 3.12 se puede obtener el
valor de Ne, para diferentes valores de AcY.

30 ’
MV*’V/S 24
25 Z 3
/ 4 gu
P
. N A 8T
o ua
2 Y3
2 Snd

e

7
/,///

—
L Aey=0
L

S

timero de estabilidad, Ne

/
—

2
cot 3

o
[
=

Fig 3.12 Obtencidn del nimero de estabilidad, segdn N. Janbu.
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También ‘Janbu p:opqrcidna en otra grvéfica,wﬂ.lj),los .
pardmetros Xo y‘ Ya, que dgfinen~la posicién Ele los centros,
de los circulos criticos de. falla por el pie del talud,
paor medio de'.las relaciones: . S

X = Xo H {3.78}
Y = Vo H {3.17}
2.5
Coordenadas del centrd para
circulos gor el pie dfl ralud /
2.9 /
298

K} 28
> 1
g - \
n
o
o
g 1.9
] valores d¢
B para circy
8 de_falla

0.5 de base -,

~——
/‘,/

2l A
@
o
s /
°
>
3 - //
Eel
o
o
g
4
L« ~2.
o
=
s




56

3.3.6 'METODO DE ESTABILIDAD DE LOS BLOQUES.

En algunas excavaciones a cielo abierto se -
cuenta en el medio material con la presencia de estratos -
muy débiles (arcillas blandas) o debilitados por la aceién
de fuerzas horizontales que ocasiona una falla en linea -
recta en el plano de debilitamiento (falla traslacional).
Cuando se trata de este tipo de falla es recomendable uti-
lizar otro tipo de m&todos de anilisis, en los que ya no -
se supone una superficie de falla circular como en el M&to
do Sueco, sino que se presume que ésta ser8 plana y sobre
el estrato débil.

Uno de los métodos utilizados para este tipo de falla
es el de estabilidad de los blogues, que se definird a con
tinuacién.

El procedimiento de anilisis consiste en seleccionar
el plano de falla sobre el estrato débil, fijando arbitra
riamente los lfmites verticales ac y bd, como se muestra -

en ‘la figura 3.14.
4a

P
I3
/
/
/
’
7
’
w Lo Pa
/
1
c ’
——: 1
!
Pp s / estrato
~a —_——— b, débil.

Fig 3.14 Andlisis de la estabilidad de los bloques. S

Las fuerzas a las que est4 sometida la cufia acdb  son
las siguientes:
W: Peso de la cuda acdb.
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Pa: Empuje activo actuante sobre la cara bd de la cufia.

Pp: Empuje pasivo actuante sobre la cara ac de la.cuia.

$: Resistencia al esfuerzo cortante total gque se pue4,:
de desarrollar a lo largo del planc de falla ab 'y
que contrarresta el efecto de las fuerzas”anterio-
res.

7 Una vez calculadas estas fuerzas, se determina el fac:r
tor de seguridad mediante la expresién: .

FS [3.18)

Pa -~ Pp

3.4 TALUDES EN ARENAS.

La estabilidad de un talud excavado en un material ho-
mogéneo puramente friccionante, tal como una arena limpia,
depende de la friccién gue se desarrolla entre sus particu
las, por lo cual para garantizar tal estabilidad bastari -
gue el &ngulo del talud sea menor que el &ngulc de friccibn
interna de la arena.

En este caso el riesgo de falla se puede expresar por
medio de un factor de seguridad, definido simplemente como:

tan
FS = ~——— {3.19}
tan/ﬁ

La experiencia ha demostrado gque si se define un fac-
tor de seguridad que tenga un valor del orden de 1.1 6 1.2
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bastard para_mantenerbla‘estabilidad‘del talud y asegurar
_quela erosionabilidad superficial no sea.excesiva.

3;5~7TALUDES RECOMENDADOS EN LAS EXCAVACIONES A CIELO

' ABIERTO.

:... Generalmente no es posible aplicar los métodos matemd
"ticos de andlisis de estabilidad de taludes en las excava-
ciones a cielo abierto, expuestos en este capftulo, debido
a la heterogeneidad de los materiales constituyentes y de
las formaciones inveolucradas en el medio material.

Sin embargo, es necesario saber detectar desde la etd
pa de estudio de la excavacién aquellos casos en los que -
existan condiciones especiales que requieran la aplicacién
de algln método de anglisis (importancla de la funcién in-
genieril de la obra, estado y tipo del suelo, existencia -
de zonhas probables de falla con una orientacién desfavora-
ble, presencia de alteraciones producidas por las estructu
ras adyacentes a la zona de excavacién, etc.).

Como es natural, la experiencia acumulada a través de
los ahos constituye un valiosfsimo auxiliar en la tarea de
fijar la inclinacién estable en excavaciones, y, con base
en ella, se presenta en la tabla 3.4 un sumario de recomen
daciones prdcticas de taludes en suelos. Esta tabla resume
la experiencia del Departamento de Geotecnia de la Secreta
rfa de Obras PGblicas de México.
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Tabia 3.4 Tatudes recomendados para corvivs Jo diferentes tipos de suelos.



cariTuo” 4

EXCAVACIONES ADEMADAS

4.1 INTRODUCCION.

Las excavaciones a cielo abierto de cardcter permanen
te, como los cortes efectuados para la construccién de ca-
minos, se pueden realizar sin ningin sostenimiento, en cu=-
yo caso sus paredesdeberdn tener el talud m&s apropiado a-
corde a las caracteristicas del terreno, como se vié en el
capitulo anterior.

Las excavaciones temporales también pueden realizarse
por medio de taludes. Sin embargo, con frecuencia se consi
dera que el riesgo de un talud con demasiada pendiente re-
sulta elevado y la alternativa de tender taludes demasiado
costosa o imposible por falta de espacio. En tales casos -
se ha de recurrir a un sostenimiento provisional de las pa
redes de la excavacién, generalmente verticales: a este re
vestimiento provisional se le denomina entibamiento o ade-
me. Se han ideado muchos sistemas para ademar y algunos --—
hasta han sido normalizados por varias organizaciones. Sin
embargo y desafortunadamente en algunas ocasiones hasta --
los disehadores de excavaciones le dedican muy pocao tiempo
al proyecto de los ademes y el resultado ha sido un gran -
nimero de derrumbes. Todos los afios mueren obreros aplasta

60
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dos por el colapso de sostenimientos inadecunadamente pro--
yectados; ¥y esto ocurre afin en excavaciones poca profundas.

Las dimensiones de la excavacidn gque se vaya a efec--
tuar y las propiledades del suelc en que se excave son los
principales datos que se requieren para proyectar en forma
adecuada el sistema de entibamiento. Adends estos datos de
finen la magnitud del problema e incluso la necesidad del
ademado y sus caracteristicas. Por tanto es conveniente ha
cer nuevamente la distincién, segin Terzaghi, entre excava
ciones poco profundas, de una profundidad menor a 5 metros,
Y excavaciones profundas, de una profundidad mayor. El en-
tibamiento de excavaciones poco profundas sélo requiere de
un reconocimiento general del sitio, siendo suficiente el
observar el tipo de suelo prevaleciente y la resistencia ~
que este tiene, mientras que el proyecto de excavaciones -
profundas exige en general un estudio completo de mec&nica
de suelos mediante la extraccién de muestras y la realiza-
cién de ensayos de penetracidn, ademds de la utilizacibn -~
de los métodos exploratorios normales. ’

4.2 ADEMES EN EXCAVACIONES POCO PROFUNDAS.

Cuando se trata de excavaciones poco profundas, gene-
ralmente se utiliza el apuntalamiento como sistema de ade-
me. En general, si se hace una excavacidn en suelo cohesi-
vo sin entibar sus paredes verticales, suelen aparecer po-
co tiempo después, grietas de traccién en la superficie -
del terreno contiguo a la misma. La presencia de tales -
grietas produce que, tarde o tempranc, las paredes se de-~-
rrumben. Para evitar dichos accidentes, en excavaciones ap
gostas, se apuntala ta parte superior del corte como se -
muestra en la figura 4.la. Los miembros horizontales que
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van de pared a pared se denominan puntales, y suelen estar
formados por tirantes de madera de 15 x 10 cms., o bien -
por puntales especiales extensibles de acero. Estos elemen
tos, que usualmente se colocan a cada 2.50 mts., soportan
maderos horizontales, gue generalmente consisten en ta-
blones de 7.5 cms., que son afirmados contra la pared del
corte colocando cufias entre los mismos y los puntales.

; Pl -
{
( 173
a9%.4
(a)
W E
: 4
3 i

{b} (c)

Fig 4.1 Diagramas que ilustran diferentes métodos para apuntalar exca-
vaciones poco profundas. (a) Fila Gnica de puntales:; (b} enta-

blonado horizontal; (c) entablonado vertical.

Antes de continuar, es conveniente introducir un nue-
vo pardmetro denominado altura critica (Hc). Este parime--
tro representa tedricamente la profundidad mixima que se -
puede tener en el corte sin necesidad de ademe.

Los valores de Hc para las arcillas de distinta con-
sistencia son aproximadamente iguales a los mostrados a --
continuacidn:
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Larguero

Forro
Rastras
— 7

/Bloque de ‘apoyo

Fig 4.2 .Utilizacién de rastras para el apuntalamiento: de-excavaciones
a cielo abierto anchas y poco profundas. y

4.3 _ADEMES EN EXCAVACIONES PROFUNDAS.

En muchas construcciones es necesario hacer excavacio
nes profundas antes de erigir la estructura. El planeamien
to de tal excavacién se deja con frecuencia al superinten-
dente de la obra o al operador de la pala. Sin embargo, =~
cuando se realizan excavaciones c¢ostosas o que entrafhan -
peligros para las vidas o propiedades colindantes, es nece
sario proyectar el ademe como cualquier otra estructura im
portante.

En las excavaciones profundas, el uso de entablonados
se hace antieconémico e inseguro, por lo que se emplean o-
tros métodos de entibamiento y apuntalamiento. En algunos
casos hasta el uso de puntales resulta. inapropiado.

Los procedimientos de sostenimiento que mis se utfli-
zan en las excavaciones profundas a cielo abierto son los
que utilizan tablestacas, aunque en ocasiones también se -
llegan a utilizar muros construidos (n ${tu. Los Gltimos -~
son empleados cuando existen obstrucciones que impiden el



65

hincado de tablestacas, o donde el choque y vibraciones -
producidas por dicha hinca sean objetables. Un tipo de mu-
ro consiste en cilindros de concreto. La canstruccidén de -
estos cilindros se puede realizar por dos maneras diferen-
tes, segfin la resistencia del suelo. En el caso de arci-~ -
llas firmes, se perfora el suelo con una barrena para ha-=-
cer un agujexo de unos 40 cm. de diSmetro, se coloca en di
cho agujero el refuerzo y seguidamente se vierte el concre
to. En el caso de suelos menos estables, también se perfo-
ra el suelo, pero esta vez el agujero se mantiene relleno
con el propio suelo o con lodo durante la verforacidn. En
seguida se cuela el concreto a través del vdstago hueco Qe
la barrena particndo del fondo del agujero hacia arriba, -~
de manera que el cancreto vaya reemplazando al suelo para
que no queden las paredes del agujero sin soporte en nin~~
gin momenteo. El acerc de refuerzo se coloca forzdndolo ha-
cia abajo a través del concreto. Posteriormente se colocan
los largueros gue sean necesarjos para scportar el muro de
cilindros.

El segundo tipo de muro consiste en excavar una zanja
que se mantiene rellena con una pasta blanda de arcilla,
por lo general bentonita, y agua, que soporta al suelo du-
rante la excavacidn y después de ella. Una vez terminada ~
la excavacién, la malla de refuerzo prefabricada se coloca
a través de la pasta fluida, manteniendose contra las pare
des de la excavacidn por medio de diablas. El concrete se
cuela en la excavacién de abajo hacia arriba por medio de
un tubo Tremi.

Este tipn de muro, de 1.50 mts. de espesor, se ha -
construido en excavaciones hasta de 30 mts. de profundidad.
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Por otra parte, las tablestacas son elementos que se
hincan en el terreno antes de la excavacién.por medioc de

martinetes de caida libre o de vapor, y que sirven para -
sostener los terrencs colindantes e impedir deslizamientos
horizontales, inclinaciones o derrumbes de terrenos y cons
truccicues vecinas o préximas a dicha excavacidn. Asimismo
sirven para disminuir, igualar o anular las presiones gue
en el subsuelo se generan.

De acuerdo al material con que estan fabricadas, las
tablestacas se clasifican en:

1.

Tablestacas de madera.

Es indudable que las tablestacas construfdas con -
madera encuentran su mejor uso en los apuntalamien
tos de cardcter temporal, aungue también son utili
zadas cuando se cuenta en la excavacidn con claros
cortos & cuando la presidn lateral del suelo es re
lativamente baja.

Antes de iniciar el hincado de las tablestacas, es
importante cerciorarse de que la madera sea de -
gran resistencia a fin de evitar rajaduras o defor
maciones al ponerse en contacto con las paredes -~
del corte.

Tablestacas de concreto reforzado.

Estas tablestacas estdn construfdas por muros pre=
colados de concreto, que al unirlos unos con otros
constituyen un verdadero respaldo de contencibn =
muy resistente. Se utilizan wrincipalmente en o--
bras de tipo permanente en dunde los empujes que -
han de soportar ticnen altos valores.

Este tipo de tablestacas ha tenido mucha acepta--—
cidn debido a su fsScil adaptabilidad y su relativo
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bajo costo, siendo cada dfa mayor la demanda de eg
te sistema para excavaciones profundas con fuertes
presiones.

Tablestacas de acero.

Este tipo de tablestacas es el mds comiinmente usa-
do en las excavaciones profundas a cielo abierto -
de gran magnitud, principalmente en aquellas donde
se generan elevadas presiones. Esto se debe a que,
aunque las tablestacas de acero son muy castosas,
tienen grandes ventajas sobre las tablestacas cons
trufdas con otros materiales. Estas ventajas son:

a) Presentan gran resistencia a los altos esfuer-
2zos que produce el subsuelo contra las paredes
de la excavacién.

b) Se recupera el material integro y puede conside
rarse sin deterioro, por lo cual puede volverse
a emplear varias veces tan efectivamente como -
la primera.

c) Se adaptan a diversas formas con facilidad y su

extraccién es relativamente sencilla.

d) Tienen un peso relativamente bajo.

e) Su mayor facilidad de hinca, por su espesor re-
ducido, produce come consecuencia, pocas vibra-
ciones en el terreno. Con esto se aumentan las
posibilidades de uso en lugares muy prdximos a
edificaciones.

£

Su longitud puede incrementarse facilmente me-
diante soldadura. De esta manera se obtienen -
cierres casi herméticos, evitando grandes fil-

traciones.
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Su finico inconveniente es el peligro de oxidacifn,
pero esto se evita pintando al acero .con una capa

de asfalto.

En la figura 4.3 se ilustran diversas secciones de
tablestacas de acero junto con sus dimensiones y -
caracter{sticas m&s importantes.

Tanto las secciones en forma de Z como las seccio-
nes mis profundas en forma de arco (MP110 y MP116)
son utilizadas para resistir grandes momentos --
flexionantes. Cuando dicho momento no es muy eleva
do se pueden utilizar las secciones en forma de ar
co menos profundas. Las secciones rectas son utili
zadas en proyectos donde las fuerzas actuantes son
relativamente bajas.

De acuerdo a la forma en que trabajan, las tablesta--

cas se pueden clasificar en tres principales grupos:

4.4

1.
2.
3.

Tablestacas en Cantiliver.
Tablestacas Ancladas.
Tablestacas Apuntaladas.

TABRLESTACAS EN CANTILIVER.
La estabilidad de las tablestacas clasificadas en es-

te grupo depende principalmente de un adecuado empotramien

to en el subsuelo, debajo del nivel de excavacifn. Esto ha

r§ que la tablestaca hincada act@e apropiadamente como una
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Fig 4,4 Clasificacién de las tahlestacas seqin la forma en. que. trabajan. .(a) Apuntaladas;
(b} ancladas; y [c) en Cantiliver. .
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ancha viga en cantiliver (se considera a cada tablestaca ~
como una viga individual), que resista los empujes latera-
les de tierra desarrollados arriba del nivel excavado.

Las tablestacas en cantiliver son particularmente sen
sibles a las variaciones de carga, altura y propiedades -
del suelo. Por esta causa, y también debido a que estfn su
jetas a aeflexiones mayores que otras estructuras, las ta-
blestacas en cantiliver son preferentemente usadas en exca
vaciones temporales.

DISENO CONVENCIONAL DE TABLESTACAS EN CANTILIVER.

En un muro en cantiliver de altura H se genera un dia
grama de presiones de la forma en que lo indica la figura
4.5.

fmpuje activo

€2 tt

N

h
Bnpuje pasivo 5 g

P

s
(RIS

NN

Fig 4.5 piagrama de presiones generadc en tablestacas en Cantiliver.
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Para detefﬁinar la penetracién requerida de hincado -

y el.mé&ximo momento flexionante generado en el muro, usan-

do- el procedimiento convencional, es necesario tomar en ~

cuenta los Siguientes pasos:

L

Mediante tanteos, encontrar la profundidad de pene
tracién {1, tal que al tomar momentos con respecto
a ¢, el momento producido por la carga de presibn
activa acd sea 2 veces el momento resistente gene-
rado por el empuje pasivo def. Esto asegurard un
factor de seguridad de 2.0 en contra de un posible
volteo.

Luego se determina la profundidad de penetraci6én -
real £, incrementando a t! un 15% de su valor. Es-
to permitird que la fuerza pasiva P pueda actuar -
asegurando la estabilidad de la tablestaca.

Por medio de tanteos, se localiza el punto de pene
tracién 12, en el cual la fuerza cortante sea cero.
Dicha penetracién se hallard en el punto en que la
carga activa acd sea igual a la carga pasiva dgh.
Esto nos proporcionarid la posicifn del méximo mo-
mento flexionante, [g}.

Se toman momentos con respecto a g para encontrar
el valor del momento flexionante m&ximo. Este re-
presentard la diferencia entre los momentos genera
dos, con respecto a g, por acd y por dgh.

Ya obtenido el m&ximo momento flexionante, &ste se
utiliza para seleccionar la seccién de la tablesta
ca mis adecuada.
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4.5  TABLESTACAS ANCLADAS. §

Las tablestacas en cantiliver, cargadas con preéiones
activas elevadas pueden ser ancladas mediante vdstagos de
anclaje colocados en 6 cerca de la parte m&s alta de las =~
tablestacas. Estos vdstagos se conectan a estructuras sub
terrdneas conocidas simplemente como anclas, que. pueden <
ser de diversos tipos {pilas de anclaje, muros de ‘anclaje
o muertos de concreto). Las .anclas deben construirse de-—r"
trds de la superficie de ruptura (ver figura 4.6). .

vistago de anclaje

pilas
de anclaje.

Superficie
de ruptura

tablestaca

érofundidad ’///‘

de hincado

i SO
rig 4.6 Tablestacas ancladas.

Con este método de entibamiento, la profundidad de hin
cado de la tablestaca, asf como su peso son reducidos con-
siderablemente.

La estabilidad de este tipo de tablestacas depende -~
mis que de la profundidad de empotramiento (como en las ta
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blestacas:en cantiliver), del buen funcxonamiento del sisﬁ
tema de anclajei Asi pués, la utilizacxﬁn de las tablesta-V
cas ancladas permite, -principalmente:

1. Una menor profundidad de hincado que la que se ne-
cesita al usar las tablestacas en cantiliver, 'y

2, Una mayor altura de retencién para una seccifn da-
da.

En otras palabras, bajo 1a comparacién de todos los -
métodos de sostenimiento en excavaciones profundas, el uso
de anclas reduce considerablemente la longitud, la seccién
y el peso de las tablestacas. Como ya se dijo anteriormen-
te, las tablestacas ancladas se utilizan cuando se generan
grandes presiones sobre &stas. Por tal motivo, el acero re
sulta el material iddneo a utilizar en este sistema.

Existen dos métodos comlinmente utilizados en el anilj
sis de la estabilidad de las tablestacas ancladas. En el -
primero, denominado método del "Soporte de Tierra Libre"
la parte de las tablestacas introducidas en el suelo puede
girar libremente cuando el tramo no hincado de las mismas
se flexiona hacia afuera por el efecto del empuje de la -
tierra. Si las tablestacas penetran profundamente en el =
suelo resistente no pueden girar y se tiene, por tanto, -
una segunda condicidn en la gque se utiliza el método del -
“Soporte de Tierra Fijo".
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P1
(a) (b}

Fig 4.7 -Comparacién entre los métodos del:(a) soporte de tierra libre
y del (b) soporte de tierra fijo. T = fuerza de anclaje, A =
Carga que ejerce el suelo detrds de la tablestaca, P = Sopor-
te del suelo en el frente del muro, P! = Soporte del suelo al
pie de la tablestaca.

4.5.1 ANALISIS POR EL METODO DEL SOPORTE DE TIERRA

LIBRE.

En este método, también llamado método de la -
minima profundidad de penetracién, se asume que la tables-
taca es una estructura rigida y, por lo tanto, no existe -
ningdn punto de giro en ella debajo del nivel de excava- -
cién. Se desarrollan en el suelo empujes pasivos en la par
te frontal de la tablestaca, y empujes activos detrds de -
ella.

Los parfmetros a calcular son: a) la mfnima profundi-
dad de penetracién D de la tablestaca que asegure el sufi-
ciente soporte lateral, b) la magnitud de la fuerza de ten
sién T en los v&stagos de anclaje, y c) el m&dulo de sec--
cién requerido Z.

Los diagramas de presifn supuestos para el andlisis =~
de este método, se indican en la figura 4.8a, para suelos
friccionantes, y en la figura 4.8b, para suelos cohesivos
debajo del nivel de excavacién.
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nivel de . vo debajo del
-excavaciéq -*” o Ro. p nivel de
) X

(a)

4c

puramente friccionante;

. {b)
Fig 4.8 Diagramas de presidn generados ‘en las tablestacas ancladas,
aplicando el método del soporte de tierra libre.

de excavacién.

{a) Suele

{b} -suelo cohesiveo debajo del nivel

De la figura 4.8a se‘obﬁiene que la distancia del ni-
vel de excavacién al punto donde ‘el empuje es igual a cero
es igual a:

(4.1}

Luego se toman momentos de los empujes activo y pasi-
vo con respecto al-punto.de anclaje-y se:.igualan:para sa=-
tisfacer la'‘estaticidad.

ién.
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V'Rp =7 Ra
. X2

Pero Rp = YWK'— -
b4

Y

Por lo tanto:"

Agrupando términc
se obtiene: 2

g ';5\!)(;:, SRR
x3 (Ll v x? (—'2—)(113 ia) < RaVE 0 q4iz) =
3 . =

Resolviendo tal ecuacién obtenemos el valor de X, que
sumado .al de a representa la profundidad de la-tablestaca
que debe penetrar en el suelo, debajo del nivel de excava<
cibn:
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Se acostumbra incrementar el valor de.0.de un 2072 un»
40% por conceptos de seguridad.

La fuerza de tensidn en el vaéﬁééo

e anclajefse”ob—-
tiene mediante le siguiente relacidn - e

T RdTeRp (4.3) 7

Para zonas en las que el suelo debajo del nivel de:ex
cavacién es cohesivo (figura 4.8b), también:se calculan mo
mentos con respecto al punto de anclaje.

RaY - D (4e - ql lh3 + ;

R O P T B

Reordenando la ecuacifn en términos da potencias de D
se obtiene:

. 2¥Ra
DT + 2D h3 -

= @ {4.5)
-de-q

Se resuelve la ecuacidén y asf se obtiene la profundi-
dad de hincado D, que también se multiplica por un factor
de seguridad.

La fuerza T se obtiene también con la ecuacién 4.3.
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El m6dulo de seccién Sptimo para ambos casos {(suelo -
granular y suelo cohesivo) depende del momento flexionante
m&ximo generado sobre el murc. Tal momento ocurre en el -
punto donde la fuerza cortante V vale cero. Dicho punto se
puede ‘localizar mediante la estdtica con la relacibn:

Ve Tos S3Pxm0. ey

donde VU es el esfuerzo de ten;ién—perﬁisible de'la estruc
tura de acero.

---:4,5.2 7 ANALISIS POR EL METODU DEL SOPORTE DE TIERRA
o F1JO. .

En este método se asume que la tablestaca es -
flexible. Este andlisis es usado cuando dicha estructura -
deber& hincarse a un nivel més profundo para evitar cual--
quier posible filtracién de agua subterrinea.
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El anfilisis de estabilidad de las tablestacas, aplican
do el método del soporte de tierra fijo, se basa en la su--
posicifn de que las deflexiones producidas en ellas forman
una linea el&stica (ver figura 4.9a}. Tal eléstica cambia
su curvatura en el punto de inflexién J. Esto implica que
el subsuelo ejerce sobre la tablestaca una restriccién e--
fectiva debajo del punto de inflexibén. También es razona--
ble aceptar una pequefia deflexién debajo del punto 0, 1o -
cual producir& un empuje de tierra en la parte posterior =
de la tablestaca a lo largo de OF.

B B BM
T
da . R
I - mmem e o et D
T T K L
i
H 1
}
: +
]
H
d3 1
|
a2 Fyet a4 (0)
a d1 !
AN
4 - ———

(a) {b) {c}

Fig 4.9 Aplicacidn del wmétodo del soporte de tierra fijo en las tables
tacas_ancladas. (a) Curva eldstica; (b) Diagrama de presiones;
(c) piagrama de momentos -obtenido. a partir del de presiones.

El diagrama de presiones obtenido en este disefio es -~
el mostrado en la parte b) de la misma figura 4.9. Sin em-
bargo por razones de€ simplicidad el diagrama A1C10 puecde -
ser transformado en el diagrama:A1C0.
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La solucién del soporte de tierra fijo involucra reem
plazar la parte inferior del diagrama de presiones, 0DF, -
por una fuerza concentrada, R0, aplicada en el punto 0. La
magnitud de RD es desconocida. Sin embargo, cuando se esco
ge al punto 0 como centro de rotacibn, tal fuerza se exclu
ye debido a que no produce ningGn momento. Rp podrd ser -
calculada por medio de la estftica cuando se conozcan RJ y
di1. ’

Para simplificar la solucién del problema de las ta-
blestacas con soporte de tierra fijo, se asume que la ta-
blestaca BF actda como una viga. Esta viga estd apoyada 11
bremente en uno de sus extremos por la reaccidn T, (fuerza
de anclaje), y apoyada en el suelo en su otro extremo. El
diagrama de momentos de la viga se muestra en la parte ¢l
de la misma figura. NStese que el punto Ju de la viga, =~
que corresponde al punto de inflexién J de la tablestaca,
no transmite ning@in momento. Por lo tanto, y teoricamente,
el segmento 0110M puede ser separado de la viga original -
8u0M y reemplazado por una fuerza que actla en el punto -
01 de derecha a izquierda (RJ),

Mediante esta operacién se obtiene una viga equivalen
te, libremente apoyada BMJu, de la original BuOM. De la =
parte cortada, JMOM, se obtiene también una viga apoyada -
libremente con carga trapezoidal y de claro di. $i se cono
ce la fuerza RJ, se puede determinar di mediante una ecua-
cibn de equilibrio de momentos con respecto al punto Om.

Los pasos que se siguen en este disefio son los siguien
tes:

1. peterminar Ka, Kp,‘x y sus correspondientes valo--
res para la condici6én de saturacibn.
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Calcular las presiones actuantes en el ptoblema‘ Yy
dibujar su diagrama.

. Determinar la distancia dd al punta de inflexidén J

(donde el momento es igual a cero). Para fines -~
précticos se considera a tal distancia como dJ i~

. gual a un 10% de deo.

2.

Calcular el valor de RJ, tomando suma de momentos
con respecto al punto de anclaje.

Una vez conocida RJ, se vuelve a tomar suma de mo
mentos, ahora con respecto al punto O, para deter
minar la distancia d1.

Obtener d2 sumando dJ mids d1.

Obtener la distancia total de penetracidn, d, de -
la tablestaca, aumentandole un 20% al valor de d2,
por concepto del segmento OF.

La fuerza de tensién se obtiene mediante:

T+ Ep = RD + £a (4.8}

Obtener el médulo de seccin I mediante la ecua- -
Teibn 4.7.
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4.6 TABLESTACAS APUNTALADAS.

En este tipo de ademado la disposicibn de los ele
mentos de soporte suele ser como a continuacibn se describe,
Primeramente se hinca verticalmente una serie de postes o -
viguetas de acero siguiendo el contorno de la excavacibén a
efectuar y hasta una profundidad mayor que el fondo de la -
misma. Enseguida, el espacio entre esos elementos se revis-
te con tablas horizontales que se van afdadiendo a medida -~
que progresa la excavacidn; tambifén, segGn la profundidad -
aumenta, deberfn afirmarse los elementos verticales hinca -
dos, con puntales de acero o de madera, colocados transver-
salmente a la excavacibn, apoyados en largueros longitudina
les.

En general, los puntales son elementos de los que mas
necesita preocuparse el Ingeniero proyectista, para lo cual
serd preciso conocer la magnitud y la distribucifn del empu
je del suelo sobre el ademe. Estas caracteristicas dependen
no s6lo de las propiedades del suelo, sino también de las -
restricciones que el elemento de soporte imponga a la defor
macién del propio suelo y de la flexibilidad de toda la es-
tructura de soporte en general.

SegGn la excavacifn prosigue, la rigidez de los punta-
les ya colocados impide el desplazamiento del sueclo en las
zonas préximas a los apoyos de csos puntales. Por otra par-
te, bajo el efecto del empuje, el ademe en las zonas infe--
riores gira hacia dentro de la excavacibn, de manera gque -
la colocacién de los puntales en esas z0nas va precedida de
un desplazamiento del suelo que serd mayor, en general, --
cuanto mayor sea la profundidad de la zona considerada, Es-
te tipo de deformacibn que sufre el suelo durante el proce-
so de excavacién y colocacién del ademe equivale, desde el
punto de vista de la distribuci6n de presiones, a un giro -
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del elemento de soporte alrededor de su extremo superior.
En tales condiciones de deformacién las teorfas clésicas -
de Rankine y Coulomb no son aplicables y, por lo tanto, pa
ra calcular el empuje sobre el ademe es necesario recurrir
a otros métodos. Sin embargo, es un hecho que en ademes --
las  teorifas proporcionan resultados por lo general muy po-
co confiables, pués no toman en cuenta una serie de efec--
tos reales, tales como el argueo, que juegan un papel: im--
portante y modifican grandemente la magnitud y distribu --
cién de los empujes dados por las teorias. En efecto, la -
distribucién de presiones en este tipo de estructuras es a
proximadamente parabSlica, con ¢l punto de aplicacién del
empuje muy cerca del punto medio de la altura del ademe, -
contrariamente a la distribucifn lineal que las teorfas --
clisicas consideran en muros de retencién.

Otra caracteristica importante de las tablestacas a--
puntaladas es que &stas pueden fallar en forma local, rom~
piéndose un puntal en alguna zona en que la concentracién
de presiones sea importante, lo cual pone en peores condi-
ciones a los restantes puntales y puede conducir al desa--
rrollo de un mecanismo de falla progresiva.

Se puede considerar que actualmente no hay ningGn mo-
do para saber si el proceso de cxcavacién y construccidn -
del ademe produciri la suficiente cedencia en el suelo co-
mo para que se desarrolle en &ste toda la resistencia al -
esfuerzo cortante y el empuje llegue al valor correspon --
diente al estado activo., De hecho, los puntales suponen =--
una restriccién para la deformacidn del ademe que permite
pensar gue, por lo menos en las zonas prdximas a ellos, la
presién se concentrari fuertemente. Ello dependerf de su a
cufiamiento y del tiempo transcurrido entre la excavacién vy

su colocacibn, principalmente,
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Todo esto.justifica la-afirmacién ya hecha de que las
teorfas clasicas de empuje de tierras no ofrecen suficien-
te confiabilidad en este tipo de estructuras, por lo que -
es preciso recurrir a otros métodos de cflculo o a medicio
nes efectuadas sobre modelos a escala natural o en obras -
reales.

Basados en mediciones efectuadas durante la construc-
cién de ciertas obras, Terzaghi y Peck han propuesto dife-
rentes diagramas de presidn, dependiendo del tipo de suelo.
La forma de las curvas de distribucifn de presiones obteni
da result$ ser bastante errdtica y fuera del marco de las
teorfas establecidas, aunque conservando cierta tendencia
parab6lica. Con un criterio puramente prictico, Terzaghi -
estableci6 una envolvente sencilla de forma trapecial, G-~
til para ser aplicada a diferentes clases de suelos. La fi
gura 4.10 presenta diagramas de presién obtenidos por Ter-
zaghi en ademes gue retienen arenas; y arcillas.

0. 2H C.2H 0. 1

' ' -
. Pa 5. 6 Pa ) YH-2qu

I
.21 0. 154
N L <~ |

(a) {b) ()

Fig 4.10 Diagramas de presiones laterales en tablestacas apuntaladas
propuestos por Terzaghi y Peck.
(a) arenas compactas, (b) arenas sueltas, (c) arcillas.
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Respecto a la magnitud de los empujes totales medidos
se observé que eran aproximadamente un 10% superiores a -
los calculados con la teorfa de Coulomb y que estaban apli
cados en la zona media del ademe, El valor de la presién -
mixima registrada result§ ser un 20% menor gue la presifn
mixima correspondiente a una distribuci6n lineal de empuje
activo. Con estos datos, Terzaghi £ij6 la altura del trape
cio envolvente con el valor:

0.8 Pa coso” (4.9}
donde:
Pa co¢¢f/¥'Componente horizontal de la presifn médxi-
ma calculada con la teorfa de Coulomb, --
(supuesta una distribucifn lineal de pre-
siones).

o= Angulo de fricecifn entre el ademe y el =-

suelo, considerado igual a 2/3 de \P .

El valor de Pa puede calcularse con la expresidn:
Z PA
H

Pa =

{d4.10)

donde:
PA = Empuje sobre el ademe calculads seqfn la teoria
de Coulomb.
H = Altura del ademe.

En arcillas, Terzaghi obtuvo también grdficas de dis-~
tribucidén de presiones, con medidas directas. La envolven-
te préctica de tales diaaramas se muestra en la parte {c)
de la misma figura 4.10. Como en el caso de las arenas, ~=
las mediciones indican que la distribucién real de presio~
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nes sobre elﬁtablestacadc, sigue tambi&én una 'ley aproxima-
qam‘e‘hte»pvarabbdlica, con- miximo enb la parte central y con. -
varia‘cianes: que dependen 'del procedimiento de excavacidn 'y
construccién del ademe;," ademds -de’ las propiedades :del sue-.
lo. I’..afaltiu:a' de; trapecio valeahora, segGn Teriaqhi:

YH-2qu S I

donde ‘gu representa la resistencia de la arciila‘a
presién simple. . - : ’ : : L

la: com-:.:.



CAPITULO  §

PROCEDINIENTOS PARA EL ABATLWIENTO DEL AGUA SUBTERRANEA EN
. EXCAVACIONES A CIELO ABIERTO '

-5.1: INTRODUCCION.

Toda estructura debe desplantarse en formaciones de -
tierra capaces de soportar su propio peso sin el riesgo de
un posible dafio debido a la carencia de homogeneidad del —
subsuelo o a movimientos de la masa del suelo. Algunas de
estas estructuras de gran peso, tales como edificios muy -
elevados, pueden ser construidos con una relativa pequeia
excavacién, mediante el uso de pilotes hincados sobre un -
estrato de roca resistente, o mediante cualquier otro méto
do de cimentacidn gue no requiera una gran profundidad de
excavacidn.

En otras ccasiones, se necesita ejecutar la excava=--
cidén hasta un nivel muy profundo. En tales casos, el inge-
niero se presenta ante el problema de rcalizarlas mds alld
del nivel de aguas frefticas, (NAF).

En el caso de gue el material excavado sea una arena,
limpia y permeable, la prescncia del agua dificulta extra-
ordinariamente o imposibilita el progresc de la excavacidn
debajo del nivel fredtico. Segln se va removiendo el mate-
rial, el agua fluve hacia la excavacidn y las fuerzas de -

89
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filtracidn, que este flujo produce, arrastran arena hacia
el fondo de la misma. Asi al tratar de profundizar la exca
vacién, sblo se logra ensancharla, pero sin avance priacti-
co en la direccidén vertical. Aparte de estos problemas, la
presencia de agua dificulta todos los trabajos de construc
cidén, tales como preparacidn de cimbras, colocacidn de ar-
mados, colados de concrete, etc.. Resulta asf{ muy deseable
el leograr dejar la excavacidn en seco para profundizarla vy
trabajar en ella de manera cdmoda y eficiente. Generalmen-
te el control del agua subterr@nea, en este tipo de mate--
riales, se logra mediante la construccidn de zanjas poco =
profundas que colectan el agua y permiten que ésta sea bom
beada y extraida fuera de la excavacidn.

$i las formaciones que han de excavarse estdn consti-
tuidas por material impermeable, el agua subterrénea produ
ce cambios en las propiedades del suelo cercano a &sta, -
disminuyendo su resistencia al corte y provocando el ablan
damiento y desmoronamientoc de los taludes de la excavacidn
generando asf, una expansién del fondo de la excavacién. -
En este tipo de suelos, resulta imprictico el utilizar zan
jas para eliminar el agua fredtica debido a la impermeabi-
lidad prevaleciente en el subsuelo. Por tal motivo es nece

sario recurrir a métodos mis extensos y costosos.

5.2 METODOS DE ABATIMIENTO.

Existen varios métodos practicos, utilizados en las
excavaciones a cielo abierto, para abatir y controlar el -
nivel del agua subterrdnea. La eleccidn del mds adecuado y
econdmico serd el principal problema a resolver por el in-
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geniero. Tal eleccidn depende, en gran medida, -~de las ca-
racteristicas del subsuelo, de su permeabilidad vrincipal-
mente, y de las condiciones del agqua fredtica, como su pro
fundidad y extensién.

Asimismo, la magnitud y costo del proyecto de abati-
miento dependen, entre otros factores, del tamafio y profun
didad de la excavacién y del periodo de tiempo en que el -
nivel fredtico estari abatido.

Si en una excavacidn se elige el procedimiento més a-
decuado, se obtendrén grandes ventajas, principalmente eco
némicas.

La figura 5.1 muestra los sistemas de eliminacién de
agua del subsuelo cominmente usados para diferentes tipos
de suelo con diferentes capacidades de drenaje.

Un dren complete consta de tres componentes: el £il-
tro, el conducto o colector y el sistema de eliminacién., -
El filtro es esencial para mantener la eficiencia del dren
Q para impedir la erosidn por filtracién cuando el gradien
te hidrdulico es alto.

El filtro debe ser lo suficientemente permeable para
permitir el flujo del aaua dentro del dren con poca pérdi-
da de carga y al mismo tiempo lo suficientemente fino para
evitar la erosidn del suelo hacia dentro del dren. Un fil-
tro adecuado es la cleve del éxito en un sistema de drena-
je.

El conducto del drenaje recoge las aguas del filtro y
las conduce hacia afuera. El mds sencillo es una zanja o -
tubo, que se proyecta como cualquier otro conducto hidriu-
lico.

El sistema de eliminacidn saca el aqua del lugar. Si
es posible se usa la gqravedad, porque es permanente, econ§
mica y sequra; sin embargo, puede ser gue la tcopografia -
del lugar haga imposible su uso.
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Drenaje dificultoso debido al-gran flujo. Sin em--
bargo, el mejor sistema de abatimiento lo constitu
ye el drenado abjierto. Riesgo de atascamiento en -
la cuneta colectora.

Excelente para el funcionamiento de los drenes a-
biertos y tubos filtrantes de gravedad simples. -
Probablemente gran f£lujo.

Bueno para el funcionamiento de los drenes abjer-
tos y tubos filtrantes simples.

De bueno a regular en los drenes abiertos. El are-
namiento ayuda en los tubos filtrantes y en los -
que funcionan al vacfo. Se ha cbservado que la erg
sidn en los drenes abiertos es elevada.

Drenaje por gravedad lento y la erosidn puede ser
grave. Necesidad de arenamiento en los tubos f£il--
trantes simples y al vacfo.

Drenaje por gravedad imposible, excepto por fisu--
ras y vetas de arena. Generalmente efectivos los -
tubos filtrantes al vacfo.

Algunas veces efectivos los tubos filtrantes al -
vacio arenados. La electrobsmosis aumentari el -

drenaje en los pozos filtrantes.

La electrodsmosis aplicada con una corriente eleva,
da produce algin resultado.

{Conrinuacidn.)
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El bombeo elimina el agua mis réipidamente, peko el -
costo de energia, en un largo pericdo, es apreciable y el
mantenimiento es a menudo dudeso.

Dado gque la permeabilidad, como recién se mencions, -
resulta la propiedad del suelo més importante al elegir el
método de drenaje idSneo, en la tabla 5.1 se presentan sus
rangos de variacifn, para los diversos tipos de suelos.

RANGOS DEL
COEFICIENTE DE
GRADO DE PERMEABILIDAD, & TiRG DE

PERMEABILIDAD {em/seg) SUELO

Alto >0 Grava gauesa y mediand.

Medio 107! - 1073 Grava fina; arena gauesa,
mediana y §ina.

8afo 1673 - 1072 Atena muy §ira; arena £i-

.omosa.

Muy baje 1675 - 1077 Limo denso; &imo ancillo-
s0; arcibla.

Pudcticamente <107 Arcilla hemogénea.

impermeable

Tabla 5.1 Rangos de variacidn del coeficiente de permeabilidad.

5.2.1 DRENES ABIERTOS.
El método més antiquo para el drenaje de exca-
vaciones es el dren abierto, ya sea por medic de una zanja
o cuneta, o por medio de un foso colector. Este foso es un,
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hoyo de poca profundidad al cual fluye el agua por grave--
dad. ‘Una zanja o cuneta puede ser meramente un foso alarga
do; ambos son muy efectivos en arenas y gravas, ademdis de
que -son baratos. Se pueden construir fdcilmente sin necesi
dad de. emplear mano de obra especializada o equipo sofisti
cado. La figura 5.2, gue representa la seccibén vertical de
una excavacién ancha con taludes inclinados, ilustra el -
principio en que se basa el método. La mayor parte del ‘a-
gua emerge del pie de los taludes y -es conducida por medio
de zanjas hacia uno o varios colectores, de donde es hom=-
beada hasta sus correspondientes tubos de descarga.

Estrato de
alta permeabilidad
—_

——

Estrato impermeable

Fig 5.2 Método de abatimiento por drenado abierto.
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En algunos casos, el método de drenes abiertos ha si-
do seleccionado sobre otros que utilizan pozos profundos;
debido a la presencia de grandes pedruscos o guljarro en -
las formaciones de grava, gue incrementarfan las dificulta
des y el costo en la instalacién de pozos.

Sin embargo, la recoleccién de agua en zanjas y fosos
abiertos tiene varias desventajas. Tiende a causar ablanda
miento y derrumbe en la parte baja del talud debido a que
en esta parte la presifn de filtracifn alcanza un méximo.
Ademds, como casi todo estrato natural de suclo es mis o -~
menos heterogéneo, el agua emerge del mismo en forma de pe
quefios manantiales u ojos de agua. Cuando estos manantia--
les se producen en el fondo de la excavacién, se denominan
borbotones. El flujo de agua a través de los borbotones -
puede erosionar el subsuelo y formar tGneles. Si el techo
de estos tfneles se llegara a romper, se podrfa provocar -
el hundimiento de la superficie del terreno que rodea la -
excavacidén, generando asf, el aplastamiento de los taludes
o del apuntalamiento, segln sea el tipo de excavacién.

5.2.2 POZ0OS PROFUNDOS.

En zonas donde el nivel de aguas fredticas es
profundo, se usan com@nmente los pozos profundos para aba-
tirle o para controlar las presiones artesianas en acuffe-
ros situados debajo de las excavaciones. Los pozos nrofun-
dos son particularmente efectivos en el control del nivel
de agua subterrfnea en sitios donde existen formaciones -
con alta permeabilidad debajo de formaciones con menor per
meabilidad, aunque se puede decir, de una manera general,
que son efectivos en formaciones con gran permeabilidad
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como suelos’ gruesos y roca porosa en: donde 1as cantxdades

de agua a ‘drenar” sén grandes.

En algunos casos, s6lo unos cuahtos pozos, en’ gfandes
&reas,.han praduc;do un excelente control ‘del "agua - subte-~
rrénea. Pero, en la mayorfa de las ocasiones, ‘se ha reque-
rido de un nGmerc relativamente grande de éstos.

Los pozos son instalados con bombas de eje vertical -
capaces de aceptar cualquier cantidad de agua gue pueda -
ser encontrada en las excavaciones. La bomba se coloca en
el fondo del pozo, de manera que la aspiracifn de la bomba
no esté limitada a 8 6 9 metros, como en los pozos de suc~
cién. El difmetro de cada pozo puede variar entre 0.45 y -
3.0 metros, dependiendo de las necesidades particulares de
la obra.

Este sistema de abatimiento tiene la ventaja de ser -~
muy flexible. Si un grupo inicial de pozos no produce el -
control de agua freftica requerido, se pueden instalar po-
zos adicionales hasta lograr que Este se obtenga.

Al igual que otro tipo de drenes, los pozos profundos
necesitan filtros. Si el suelo que se va a drenar es de -
grano grueso o si es una roca que resiste la erosibén, una
malla para pozo o colador puede ser un filtro apropiado. -
Este colador se coloca en el agujero perforado y en contac
to directo con el estrato permeable, uniéndolo generalmen-
te a un tubo de entibacifn que soporta las paredes del agu
jero a través de los estratos impermeables superiores., Si
el suelo estd constitufdo por grano demasiado fino para -
ser filtrado por el colador solamente, se puede usar un re
lleno. Este es un filtro de grava y arena que sc¢ coloca al
rededor del colador. En este caso el difmetro del pozo se
hace 0.20 mts. mds grande para rellenar el espacio anular
con el filtro de grava y arena.
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5.2.3 POZOS PUNTA.

Un pozo punta o wellpeint consiste esencialmen-
te en un tubo perforado de pequeio didmetro y longitud, cu
bierto con una malla cilfndrica que evita la entrada de -
particulas finas. Su parte superior se conecta a un tubo
no perforado que penetra verticalmente en el terreno. A su
vez, el tubo vertical se une a una tuberfa horizontal deno
minada colector, tendida sobre la superficie del terreno,
como. se muestra en la figura 5.3. El colector, que tiene
un ‘difmetro de entre 15 y 30 cm, termina en una bomba de -
succién, la cual eleva el agua subterrinea hasta el nivel
del terreno. Cada una de estas bombas opera de 50 a 100 po
zos punta, aproximadamente. De ahf, bombas centrifugas la
toman y la transportan por lineas disenadas para conducir-
la hasta un lugar lo suficientemente distante que evite -
que regrese nuevamente al subsuelo que estd siendo abatido.

Por lo general, los pozos punta se colocan en linea -
recta a lo largo de los lados del &drea que se va a drenar.
Usualmente, el pozo punta se introduce en el terreno por -
medio de un chiflén de agua, aunque en algunos estratos du
ros se requiere golpearlo para gue penetre. Cuando el tu-
bo se va a hincar usando chorro de agua, se le coloca una
vdlvula esférica de goma en el extremo inferior. Durante -
la hinca se abre para que el agua a presién abra un hueco
en el suelo y permita gue ¢l tubo se colojue en su posi- -
cibén definitiva. Cuando el tubo se conecta al colector, se
cierra la vdlvula y el agua entra en el tubo a través de -
la tela de alambre. Esta malla, gque tiene huecos de 0.3 a
0.6 mm, constituye un filtro adecuado para arenas mecdilanas.
Las mallas que se empleaban en los pozos punta hace unos a
fios estaban hechas de acero o de bronce, pero éstas han si
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do rédpidamente sustitufdas por otras de plistico debido a
sus diversas ventajas sobre las de metal: tienen mayor efi
ciencia en la-eliminacién del agua, resisten la corrosién,
requieren poco mantenimiento, son econémicas, etc.

En arenas finas se requiere colocar un filtro de are-
na alrededor del tubo para aumentar el drea efectiva del -
pozo, reducir al minimo la velocidad de filtracién y pro--
porcionar un filtro mejor. Este filtro se instala perforan
do.o inyectando agua para formar un agujero de alrededor’
de .30 cm de difdmetro. La punta del tubo se centra en el a-
gujero y se coloca arena graduada y limpia alrededor de la
malla.

colec:ox:\ /'mbc vertical

Filtro de grava
y arena

Hivel fredtico
abatido
Tubo cubierto con
tela de alambre

Cabeza

nrificios de
chiflonaje

Fig 5.3 Detalles de un pozo punta.
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La efectividad de los pozos filtrantes en suelos de -~
grano fino ‘se aumenta sellando el tubo en los estratos su-
periores con tapones de arcilla y manteniendo un vacfo en
el colector todo el tiempo, aungue sea poca el agua que se
extraiga del suelo. Al aplicar vacio dentro de la masa de
suelo, la presifn atmosférica tiende a forzar la salida ~
del agua de los suelos mds gruesos y reduce la presién neu
tra y disminuye la relacidn de vacios en los suelos més £i
nos.

La separacién a la que se c¢oloca cada pozo punta va-
ria en una manera proporcional con la granulometria del -~
suelo. Para arenas finas se tienen separaciones cortas - -
mientras que para las arenas gruesas se logran separacio--
nes m&s distantes. S{chaxdt recomienda verificar que dicha
separacifn no sea menor a 5 veces la circunferencia del po
zZo punta.

DISERO DE UN SISTEMA POZO-PUNTA.
. La ecvacidn general de la curva de depresién generada
por un finico pozo punta, (ver figura 5.4), es:

2 2
Y2 -~ ¥t =

{&n X2 - &n X1} {5.1}

donde:

¢ Gasto bombeado por el pozo.

k: Coeficiente de permezbilidad del suelo.
Los otros simbolos se muestran en la figura S$.4:
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i
Posicidn del NAF s \
antes del abati-
miento.
: Curva de | \
depresién
!
|
ho
i
1
NN AT
ro —o

‘Estrato impermeable

Fig 5.4 Curva de depresién generada por. un pozo punta.

Cuando X2-R y X1=10, 'y con 1o y k conocidos, el gasto
q. por unidad de tiempo de la descarga es igual a:

H2- n®
g = Th ————— {5.2})
Zn R - £n no

donde:.. . i 7
H: Espesor del estrato drenado.
no: Radio del pozo.
R: Radio de influencia del sistema pozo-punta.
Este es calculado por la siguiente ecuacién
empirica de Sichardt:
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R (30001 (8) JE 15.3)

dondet
R:-Radio de influencia.
$: Profundidad de abatimiento.
. ki Coeficiente de permeabilidad.

A continuacién se presentan los rangos de variacién -
: para los ‘diversos tipos de suelos en que suele utilizarse
este método de abatimiento:

TIPO DE SUELO RADIO DE INFLUENCIA
mts.)
Arena fina 5-10
Arena medinna a ghesa 10 - 100
Grava fina 100 - 500
Grava gruesa mayon de 500

Cuando Y2:=H, Yi=¥, X2:R y X1=1, la ecuacifn 5.1 puede
ser transformada en:

q
H2 - y2 s ——(tn R - fn ) 15.4)
™

k

Ahora, si en lugar de analizar un sSlo pozo, se supo-
ne un arreglo circular de n pozos alrededor de la excava--
cifn, con un gasto ¢ de cada uno de ellos, se puede obte--
ner la cantidad total de agua bombeada, , mediante la si-

guiente relacifn:
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T3
(H™

2
¥y

IAY:

ol

donde

pOZOS.

n

Gasto total de los

¥: Ordenada al punto central, €, de la curva.

Radio del &rea circular a drenar.

L

Prof.de

excavacidn.

Fig 5.5 Arreglo circular ¢on n = 12 pozos.
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En realidad este arreglo circular de pozos constituye
una simplificacién prdctica del método, ya que los pozos -
generalmente son dispuestos en un perf{metro rectangular, -
como se ilustra en la figura 5.6. Esta medida se realiza {
gualando el 4rea A del rectdngulo real al de la circunfe--
rencia, para obtener el radio equivalente x.

15.61

b

Fig 5.6 Sustitucidn de un drea rectangular per otra circular equivalente.
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El ndmero de pozos necesario para drenar’el gasto to-
tal Q se obtiene mediante la zelac16n- P

(5.7}

donde:
§ _s: Capacidad ‘de’ bombeo por cada pozo, y se  ob-
tiene po:. D

& {5.81)
215 .

donde:
ho: Longitud de la tuberfa filtrante ranurada.

La distancia, centro a centro, entre cada uno de los
pozos se obtiene sencillamente dividiendo el perf{metro to-
tal del &rea rectangular entre n:

2L+ 2b
d s — (5.9}
n

donde :
L: Longitud del &rea rectangular.
b: ancho del &rea rectangular.

El espaciamiento debe verificarse, como ya se dijo, -

con la relacién:
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A5 M re) T sy

Cuando todos los radios estén calculados,: se puede ve

rificar si el radio 1 en verdad es equivalente, mediante
la férmula siguiente:

1
gn a = —£L&n {2ty "2 A3 - oan) {(5.11)
n
Finalmente, la profundidad de abatimiento S, al cen--

tro C, de la curva de depresifn, se obtiene mediante:

o sea,

S = H-\/H - —=—28&n [R/n (5.12}
Tr n H i
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Debido a gue los pozos punta operan por succién, la -
distancia vertical m&xima de agua fredtica gue se puede a-
batir es relativamente vequefia. Generalmente &sta alcanza
valores de entre 4 y 5 metros. Si la profundidad de excava

cién debajo del nivel de agua subterrinea es mayor que - la
que se logra abatir, el bombeo debe hacerse en dos & mis e
tapas, como se muestra en la figura 5.7.

2a.. etapa
Colector

3a. etapa

Fig 5.7 Sistema de abatimiento con pozns punta en trcs etapas.

La primera etapa consiste en una hilera de poos pun-
ta que se colocan en el terreno y se ponen en operacién -
tan pronto como la excavacién lleque al manto fredtico, La
excavacién se reanuda en el momento en el gue el nivel de
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agua’ subterréinea haya bajado por la accién de la primera -
fase. Se coloca entonces una segunda hilera de vozos cuan-
do la excavacidn alcanza nuevamente el nivel fredtico ya -
abatido. 51 la excavacién no ha llegado hasta la profundi-
dad deseada, y si se cuenta con el espacio disponible, se
vueden colocar varias hileras m&s hasta alcanzar tal pro--
fundidad.

En excavaciones a cielo abierto con profundidades = de
15 metros por debajo del nivel fredtico original, la ex-~
traccibén del agua se ha hecho colocando tres o cuatro hile
ras de pozos punta.

Los pozos punta se disponen generalmente de manera -
que los bordes de la excavacidn quedan formados por un con
junto de taludes interrumpidos por bermas, en las que se a
lojan los colectores.

Cuando la cantidad de agua que se va a drenar es pe-~
quefa, puede usarse un sistema eyecton de chorto, en lugar de
la instalacién de varios pisos. Cada pozo se instala en el
fondo de una perforacidén ademada. La tuberia del pozo se ~
conecta a la parte inferior de una bomba de eyector de cho
rro, gque a su vez se conecta a la superficie con dos tubos,
uno para suministrar el agua a la bomba, y otro para la -
descarga. Una de las desventajas principales de este méto-
do consiste en su baja eficiencia mecinica y su menor capa
cidad de extraccidn con respecto al sistema convencional -
de pisos. Sin embargqo, con el sistema eyector de chorro se
ha podido abatir el nivel de agua fredtica hasta 30 metros.
Cuando las limitacicnes de esvacio impiden el uso de un =~
sistema de varias etapas, pueden resultar econdmicos les -
cyectores de chorro.
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Los pozos filtrantes de punta han dado mdy buenos re-
sultados en el drenaje de suelos. de permeabilidad alta y: -
mediana, como los de arenas gruesas y los-de ‘arenas finas
limpias, pero principalmente tienen gran eficiencia cuando
la permeabilidad del suelo varia entre 1 x 10_1 y 1°x 10_3
cm/seg; los pozos filtrantes con vacfo han tenido algin Ers
éxito en suelos de baja permeabilidad, como - las arenas 1i=
mosas Yy los limos arenosos.

5.2.4 ELECTROOSMOSIS.

Los suelos constituidos por particulas finas,
tales como limos, arcillas o una combinacidn de ambos, -
Bs10° aho=10" em/seg. , no pueden ser drenados éxito
samente por gravedad, zanjas & pozos; debido a que la ten-
sidn superficial del agua, gue en estos suelos es relativa
mente alta, tiende a retener al agua en sus huecos. Sin en
bargo, en este tipo de suelos el nivel fredtico puede ser
abatido satisfactoriamente utilizando el método de drenaje
eléctrico, denominado electroésmosis.

Si en un suelo saturado se introducen dos electrodos
y se hace pasar una corriente eléctrica entre ellos, el a-
gua del suelo migra del polo positivo (&nodo), hacia el ne
gativo (cdtodo). Si el cdtodo estd constitufdo por un pozo
filtrante, el agua gque llega al mismo puede scr eliminada
por bombeo.

El principio del abatimiento eléctrico se ilustra en
la figura 5.8. Varillas de acero hincadas en el suelo, en-
tre los pozos filtrantes, constituyen los electrodos posi-
tivos.
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pescarga Q@ ] Descarga
)- g
vinea de
depresidn C
~
Flujo de
agua
—_— ] —
Pozo — — Pozo
filtrante f—m o < T~ eiltrante
—_—
de punta I Anodo Anodo ~—. f de punta

citodo 5 cdtodo

Fig 5.8 Principio en que se basa el abatimiento de agua fredtica por
electrodsmosis.

El movimiento del agua se debe a que la superficie de
las particulas del suelo llevan una carga eléctrica negati
va., Esta carga atrae hacia las partfculas los iones positi
vos, formindose una pelfcula de agua positivamente cargada
como consecuencia de la preponderancia de iones de este -
signo. Estos iones positivos concentrados en el agua son a
trafdos por el electrodo negativo y repelidos vor el posi-
tivo. Una vez que el agua ha sido atrafda hacia el cdtodo,
se extrae a través de los pozos filtrantes mediante bombas
instaladas previamente.

La instalaci6én del sistema electroosmético consiste e
sencialmente en la colocacibén de pozos de bombeo, dispues-
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tos -en hilera, y en ambos lados de la zona a drenar, a ma-
nera de crear una pantalla de captacidn de flujo. La sepa-
racidn entre cada pozo es variable, aunque magnitudes en-—
tre 3 y 5 metros han dado buenos resultados; los pozos tie
nen un didmetro aproximado de 20 cm. Dentro de cada pozo
se ingtala un tubo ranurado de hierro de unos 10 cm., de =~
didmetro, rellenindose con arena el espacio que queda en-—
tre el tubo y la perforacién, a manera de filtro.

En el extremo inferior del tubo se coloca una barra -
de hierro de 2 6 3 metros de longitudy 2 & 3 cms. de did-
metro para formar el electrodo negativo. El pole positivo
se forma simplemente con barras de acero, como ya se men-—
cioné anteriormente, dispuestas en filas paralelas a los -
pozos filtrantes.

La velocidad v {en centimetros por segundo), a la que
escurre el agua en el tubo ranurado por efecto de la elec-
trobsmosis, viene dada en forma aproximada por la ecuaeidn
siguiente:

v = {e he {em/secg.} {5.13)

ie: Gradiente de potencial, E/E (voltios/cm).
E R E: Diferencia de potencial eléctrico entre
los extremos del tubo.
£: Longitud del tubo.

ke: Coeficiente de permeabilidad electroosmdtica

Se expresa como una velocidad de escu- -
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rrimiento’ {cm/seg), bajo un gradiente de po
tencial de 1l voltio/cm.

ke = 0.5 X 10_4(cm/58q) / (volt/em). Para limos

y/o arcillas;

. Dependiendo del voltaje aplicado y de la separacién -
de }os élecﬁrodos, en la prictica se ha observado que la -
velocidad de flujo electroosmético puede oscilar entre 100
y 10,000 veces la del flujo hidr&ulico convencional.

La‘distancia L, en metros, medida entre las hileras -

de ‘electrodos negativos y positivos, es calculada mediante

la siguiente relacién:

donde:

4

<

oo v

d1r

{mts) {5.14)

Tensién eléctrica (volts). Se considera un -
voltaje recomendable de 60 a 100 volts.

¢ Coeficiente que depende de las dimensiones y

espaciamiento entre electrodos del mismo sig
no. Varfa de 2 a 3.

Corriente eléctrica (amperes) por cada metro
cuadrado de &rea transversal de suclo a dre-
nar, medida en el plano de una hilera de e-
lectrodos. La corriente Sptima que debe apli
carse se considera que varfa entre 0.5y 7 -
amperes por cada metro cuadrado.
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/£ i Resistencia especffica, (chm/cm). Depende de
la naturaleza de los contenidos minerales -
del suelo, de las propiedades del agua subte
rrinea y, principalmente, del contenido de -
humedad del suelo. Esta resistencia se mide
en campo y se calcula mediante la relacibn -

siguiente:

P=R talh} fohm-cm) . {5.15)
donde :

R: Resistencia obtenida en la muestra“ de suelo.
(ohms} .’ ) : E

a: Area transversal de la muestra (c-mz).

Longitud de la muestra. (em).

La capacidad N de la instalacxén eléctrica para el ~
se calcula mediante la ecuacidn

abatxmiento. en kxlowatts
5.16.

{Kw) {5.16}

As: Area transversal total del suelo a drenar,
en el plano de una hilera de electrodos peg
pendicular al flujo, (n\t52).
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Tan pronto se aplica un potencial eléctrico a un sue~
lo, el agua comienza a fluir hacia el citode. En seguida -
se generan presiones de filtracidn que, si est8n dirigidas
contra la cara expuesta de una excavacién, pueden aumentar
grandemente su estabilidad. De esta manera se explica que
la estabilizacifn de taludes o cortes en suelos limosos sa
turados, y en algunos arcillosos, resulte una de las apli-
caciones mis comunes de la electro6smosis.

La aplicacién de upa corriente eléctrica a un suelo -
de grano fino compresible, como una arcilla, conduce a:la -
expulsién del agua a través de los citodos y, enr consecuen
cia, a la consolidaci6n de la arcilla. Esta consolidacisn’™:
trae consigo, por un lado, un aumento en la resistencia -
del suelo y, por el otro, la formacifbn de grietas y: fisu--
ras, especialmente cerca de los fpodos.

5.3 CAPACIDAD DE BOMBEO.

Para elegir el tipo de homba a utilizar en el abati--
miento del nivel fredtico en una excavacién a cielo abier-
to, es necesario, primeramente, calcular la cantidad de a-
gua que fluye a través del subsuela.

Este gasto 0, en volumen por unidad de tiempo, puede
ser estimado, para un medio permeable, y con un aceptable
grado de precisidn, mediante la ley de Darey:

=]
0

kih fem®/seg) (5.17]
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donde:
k: Coeficiente de permeabilidad del suelo.  {cm/
seg). . o g :
{: Gradiente hidr&ulico. Se expresa.como h/L.
donde: ’
h: Altura de presién. (cm).
L+ Longitud de filtraci&n. (cm).
A: Area transversal al flujo. (cmz).

Se-considera-que esta ley puede aplicarse Gnicamente
en suelos que tengan un coeficiente de permeabilidad mayor

-5 ;
o igual a 10 cm/seg, (gravas, arenas o arenas limosas).

El gasto que fluye a través de suelos de muy baja per
meabilidad y, en sf, en aquellos en los que se utiliza la
electroSsmosis como método de abatimiento, puede calcular-

se con la ecuacién 5.18.

&1

s {cm®/seg) (5.18}
IR A

donde:
¢ : Coeficiente de proporcionalidad, conocido co
mo ‘potencial zeta. ’
D: Constante dieléctrica del agua.
I: Corriente eléctrica aplicada.
7 : Viscosidad dinfmica del agua.
A Electroconductividad del agua.
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Una - vez éoﬁdcido el vo;ﬁmen por ‘unidad de tiemno que
fluye por:el suksuelo, se calcula la potencia de acciona-
miento de la:bomba, P, QUé se. requiere para expulsar dicho
gasto. : ! :

e ay
O e I 15.19}

donde'

Factor de segiridad para el bombeo. Varfa de

1.5 a 2.0.

0: Gasto." (lts/seg).

¥: Peso especifico del agua, 1 kg/1,000 em®.

H: Altura manométrica de elevacidn. (mts).

1 Coeficiente de rendimiento de la bomba. Para
bombas de succidn varfa de 0.30 a 0.50 y pa-
ra bombas centrifugas de 0.70 a 0.80.

PS

Medida de potencia en el sistema internacio=-
nal. 1PS = 75 kq.mt/seg = 0.986 ho = 0.7355
kilowatts.

5.4 EFECTOS DEL ABATIMIENTO DEL NIVEL FREATICO.

Al emplear cualquier métode de drenaje para solucio--
nar problemas de exceso de agua fredtica se pueden crear -
nuevos oroblemas. Al reducirse el esfuerzo neutro, se au
menta el esfuerzo efectivo y la resistencia del suelo. Co-
mo resultado de lo anterjor, los estratcs subyacentes al -
drenado, reciben una carga adicional que lleva consigo una

consolidacidn adicional.
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Si los estratos son compresibles, se pueden producir
asentamientos en las estructuras ubicadas dentro de la zo-
na ‘de depresidn del nivel fredtico. Estos asentamientos se
irdn incrementando proporcionalmente a medida gue el nivel
fredtico se deprima mds. Por lo tanto es muy recomendable
hacer cuidadosos estudios de los efectos gque pueden tener
tales asentamientos.

En arenas, el drenaje aumenta temporalmente su resis-
tencia y su esfuerzo efectivo, produciéndose ademds, ten-
sidn. capilar. Esto. permite hacer excavaciones pequefas con
taludes muy escarpados y sin ademe. Si el trabajo se pro--
longa por mucho tiempo la arena se seca, la tensidn capi-
lar desaparece y los taludes de la excavacidn se derrumba-
rén.

El drenaje sin filtros apropiados puede producir sifg
namiento y hasta cavidades en el suelo; estas cavidades se
derrumban pronto causando la destruccién de lo que haya a-
rriba de ellas.



cap1TuLo B
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Como varias veces se puntualizd, antes de seleccionar
y disefiar el método de excavacidén que se adecia mis a un
proyecto determinado, se requiere conocer, con un nivel
de amplitud dependiente de la importancia y magnitud de la
obra, todos los aspectos concernientes a las caracterfisti-
cas y propiedades de las formaciones gue constituyen el -
subsuelo por excavar,

Una vez que se han determinado estas caracter{sticas,
mediante las pruebas y técnicas de exploracién descritas -
en el capifulo 2 de este trabajo, y con los datos de obra
ya concidos también, se procede a determinar y disefiar el
tipo de excavacién idéneo, incluyendo el disefio del siste-
ma de abatimiento elegido, en caso de necesitarlo.

A partir de todas las consideraciones hechas en cada
capftulo, se pueden conclufr, para los diversos tipos de =
suelos, recomendaciones generales y précticas para el dise
fo de excavaciones a cielo abierto. Estas conclusiones son
las siguientes:

118
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1. GRAVAS GRUESAS Y MEDIANAS.

Si existe un adecuado espaciamiento alrededor del
drea a excavar, o si se trata de una obra permanente de Do
ca profundidad, se pueden utilizar los taludes como método
de excavacién, simplemente verificando que el &ngulc del -
talud sea considerablemente menor que el &ngulo de fric
cifén interna entre sus partfculas,

Si se detectara la presencia de un estrato débil, a -
poca profundidad del de grava, se deberd verificar la esta
bilidad del talud por medio del m&todo de blogues.

Si por el contrario, no se contara con el debido es-
paciamiento para tender taludes en los cortes de la excava
cidn, o se tratara de una excavacién profunda de caricter
temporal en la que el riesqo de taludes con demasiada pen
diente resulta elevado, se tendri cue recurrir al ademado
como té&cnica de excavacifén. Si es una excavacién poco pro-
funda se puede utilizar un entablonado vertical, pero si
es profunda, se debe usar el tablestacado, ya sea en canti
liver o anclado, para presiones laterales altas v muy al-
tas, respectivamente.

Si se requiriera abatir el nivel fredtico y la carga
hidrdulica no es elevada, el uso de drenes abiertos signi
fica la mejor opcidn para lograrlo, debido a la muy alta
permeabilidad de este material (k mayor a 10_1cm/seq).

Sin embargo, en algunas ocasiones el gasto puede ser
tan grande que sea necesario instalar alqunos pozos pro-
fundos o pozos punta. En gravas medianas, el uso de alqu-~
nos pozos filtrantes puede aumentar el drenaje.
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2. GRAVAS FINAS; ARENAS GRUESAS, MEDIANAS Y FINAS,

Si se cuenta con las condiciones de espacio, pre-
si6n y profundidad mencionadas en el punto anterior, se -
puede lograr la excavacidn por medio de taludes comproban-
do que el idngulo de inclinacién sea ligeramente menor al -~
de friccibn interna, seqgdn el factor de seguridad que se =~
desee. También deberd analizarse su estabilidad si se de--
tecta la presencia de estratos débiles de arcillas o limos
sueltos.

El entablonado vertical constituye una buena alterna-
tiva de entibamiento para excavaciones poco profundas don
de existe el problema de espacio. Si la profundidad de la
excavacién en estos suelos es mucha, y si las presiones -
laterales no son elevadas, se recomienda utilizar las ta-
blestacas en cantiliver.

El drenado abierto en estos materiales, como sistema
de abatimiento, se considera de regular a malo debido a -
la erosi6n que se presenta en las zanjas. Los tubos fil--
trantes simples constituyen un buen sistema de drenaje.

Va x=10"7

La permeabilidad en estos suelos varfa de k=10~
cm/seq.

3. ARENAS MUY FINAS Y ARENAS LIMOSAS.

Si las condiciones del lugar lo permiten, se pue--
den utilizar los taludes para hacer la excavaci6n, debien-
do utilizar el M6todo Sueco de las dovelas o el de Taylor
como sistema de andlisis de su estabilidad. Si las forma--
ciones subterrfneas son tan irrequlares que impidan el uso
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de cualquiera de estos métodos de andlisis, podemos apoyar
nos en la experiencia obtenida por la Secretarfa de Obras
pliblicas de México (S50P), que recomienda utilizar, en sue-
los poco compactos, inclinaciones de talud de 1:1 para -
profundidades hasta de 10 metros y de 11/4:1 para las que
son mayores, En suelos compactos pueden utilizarse inclina
ciones de talud de 1/2:1 para excavaciones poco profundas
y de 3/4:1 para excavaciones profundas.

Para estas (ltimas también se pueden utilizar las -
tablestacas en cantiliver, o las ancladas si las presiones
ejercidas sobre &stas son muy altas.

En excavaciones profundas tambi&n se pueden utilizar
las tablestacas en cantiliver, o las ancladas si las pre--
siones son muy altas.

Para abatir el nivel fredtico, el bombeo abierto ya
resulta infructuoso, debido a la poca permeabilidad de es-
tos suelos (k=10"2 a k=10"°
de punta asf como los gque operan por vacfo resultan buenos

cm/seg). Los pozos filtrantes

elementos de drenaje: los primeros para las arenas y los -
segundos para las arenas limosas. Si las formaciones a dre
nar estin compuestas, ademds por estratos de arena grucsa

o grava, de relativa alta permeabilidad, se pueden insta--
lar pozos profundos que aceleran en gran medida la depre--

si6én fredtica.

4, LIMOS DENSOS, LIMOS ARCILLOSOS Y ARCILLAS LIMOSAS.

§i se elige el corte por medio de taludes como sis

tema de excavaci6n debe verificarse su estabilidad con el
Método Sueco para suelos cohesivos. La inclinacién del ta--
lud que recomienda el Departamento de Geotecnia de la Secre
tarfa de Obras P(iblicas de México es de 1/4 : 1 en excava-



ciones menores de 10 metros y de 1/2:1 para excavaciones
comprendidas entre los 10 y los 15 metros de prcfundidad.
En cortes mds profundos se debe utilizar una pendiente de
1/4:1 cambiando la inclinacién del talud en H/2 a 3/4:1.

Si se escoge al ademado como sistema de excavacién,
las tablestacas ancladas de acero producen buenos resulta
dos, principalmente cuandc las presiones laterales son -
muy altas. Si adem8s existe la posibilidad de filtracio--
nes de agua subterr&nea, se recomienda el anflisis del
soporte de tierra fijo.

El abatimiento del nivel freftico en este tipo de -
suelos, que tienen una permeabilidad muy baja (k=].0"5 a
k=10""7 cm/seg), ya no puede lograrse por gravedad. Los tu
bos filtrantes al vacio pueden tener algfin resultado sa--
tisfactorio. La electrofsmosis aumenta grandemente la ve-
locidad de drenaje en los pozoS punta.

5. ARCILLAS HOMOGENEAS,

El M&todo Sueco para suelos puramente cohesivos
resulta la mejor aproximacién para disefiar excavacicnes a
cielo abierto con taludes en arcillas homogéneas.

La experiencia de la SOP permite recomendar taludes
de 1/2:1 para excavaciones profundas y poco profundas, -
con la observacién de cambiar de pendiente en H/2 a 3/4:1
para profundidades mayores a 10 metros.

Para excavaciones poco profundas se puede utilizar,
si no existe el espaciamiento adecuado para hacer taludes,
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el sistema de tablestacas apuntaladas, y’ancladas‘péra -
excavaciones profundas. e A

Se considera gue las arcillas homogéneas son practiég
mente impermeables (k menor a 1077 cm/seg), por lo-gque el
Gnico método de abatimiento que se considera que rinda al-
gin resultado es la electrobsmosis aplicada con una co-
rriente el&ctrica elevada.



PROBLEMA DE ‘APLICACION

Supdngase que para construir la cimentacidn de una -
gran estructura se reguiere excavar hasta una profundidad
de '10 metros .en un terreno estratificado comc Se muestra -~
en la figura. £l terreno,-que tiene un drea de 20 x 30 me-
tros, se encuentra rodeado poOr Otras estruCturas.

- ‘Por otra parte, el nivel freftico representa una difi
cultad para alcanzar la profundidad deseada, por lo que es
necesario abatirlo y controlarlo.

beterminar ¥ provectar ol sistema de excavacién gque -

.- meéjor se adecifie a las condiciones del problema as{ como el
de abatimiento del NAF.

{Nota: Datos y dimensicnes son propuestos.)

ARENA FINA
F=1.76 tonmi

. P= 30%. ka a 0.3

SR [ N 16 " e s 13w 07 dnsseg

3

L Y R S LRV NS N S S S

AKENA 'Y GRAVA: FINA
¥ %192 tonsml
Pal1sT ka = 0,27

%m1170% 030" Zem men

=LK

R T I
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SOLUCTON

Debido a la falta de espacio, por la colindancia con
otras estructuras, resulta indtil plantear el tendido de -
taludes.

El apuntalamiento también se antoja diffcil dado que
los claros en la excavacidén son sumamentc largos.

El uso de tablestacas de acero parece ser el método -
més adecuado para poder cfectuar el corte. Se analizard el
sistema de tablestacas en cantiliver y el de tablestacas -
ancladas para seleccionar el mds conveniente.

Antes de llevar a cabo la excavacién, se tendrd que -
abatir el NAF para poder trabajar mds eficientemente den--
tro de ella. Dado el grado de permeabilidad prevaleciente
en este tipo de suelo y la profundidad de la capa freftica
el sistema de pozos punta resulta ser el que rinde mejores
resultados para abatir y drenar el agua fredtica.

ABATIMIENTO DEL NAF.
La profundidad a abatir estd dada por la ordenada:
S5 =4.0+ 0.5 =4.5mts.

La descarga total del sistema se puede.calcular coni.’

2 2
HE -yt
0= Nk ——————

£n R - tnn

obtenida en maléeg.
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how4.5
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%

% es el radio del cfrculo equivalente al Srea confina
da por los pozos: ) N

Mai=.20 % 30 600 mts?

4 = f600/3.1426: 5 13.82 mts

= 2.6261

R es’ eliraal influencia del sistema:

1.7 x 107t

= 176.02 mts.




127

ne¢: radio del pozo = 7.5 om =:0.075 mts
he: longitud del pozo = 4.5 mts

4 =2 {3.1416) (0.075) (4.5) /1.7 x 1 7 15
= 0.00184 m’/seq = 1.84 lts/seg

El niimero de pozos que se requiere para lograr drenar

el gasto Q, se obtiene:
n = 0/4 = 16.53/1.84 = 8.98 pozos

= 107 pozos

El espaciamiento,’ centro-a . centro,-entre. pozos se cal '

cula mediante:



2.36 mts
<10.0 mts

74 ' 3
i Y]
L a2
X, 2
3]
5 = 3
4
b

Los radios reales de los pozos son:

——

wl = a2 = 26 = a7 = /5% + 102 11.18 mts

23 = a5 = a8 = a10/15% + 10° = 18.03 mts

x4 = 29 = 15,00 mts

128
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La yp més desfavorable ocurre siempre en los pozos -
mi&s cercanos al centro del circulo. Por lo tanto en este -
problema corresponder8 a los pozos 1,2,6 y- 7.

Yp en pozos 1,2,6 y 7.

radios con respecto
al pozo no.l: (mts)

Rl % R0 = 0,075 = Ap oo Mdlwnb % A8 5222036 .
a2 = 210+ 10.00 oa5.=2B.28 T
a3 = al = 20.00 19 = 14.14 )

[ U
[b‘t Roiwsm I_n(lw...lm)],,
"

yp =ﬁ2' -

Sustituyendo valores se obtiene:

:4|la
Lo BT

typ = 5.76 mts

La altura de succién es igual a:
H-ypt z = 11 -5.76 + 6.85 = 12,09 mts

El punto de descarga se encuentra a 0.90 mts sobre el
eje horizontal de la bomba.

Entonces la altura manométrica total es:

HL-= 12.09 + 0.90 = 12.99 mts
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Capacidéd de bombeo:

e Jw HL Y
po= - — {HP)
550 ,7P PO

c =°2.0 .

Q= 0.01653 mJ/seg ="0.5841 pieJ/seq
Yw = 62.4.1b/pie’ e e
HL = 12.99 mts-= 42.62 ples
7p = 0.35 ’

2(0.5841) (62.4) (42.62)
Np =

550 (0.35)
= 16.14 HP

Potencia necesaria del motor:

Nm = Np/V{m = 16.147/0.7575 21.52 HP

que en unidades eléctricas:

Nm = 21.52 HP (0.7457kw/HP). = 16.05 KW
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SISTEMA DE EXCAVACION

1. TABLESTACAS EN CANTILIVER
CALCULO DE PRESIONES.

o dn Pa ep
Activo Pasjivo
2 2
{ton/m™) {ton/m"} on
‘4,00 - 1.32 -
12.80 4 - 4,22 = Sm
. 3.46
—
22.40] o 6.05 o 0mn v 60507
Ca3 A 222300 g,
4. LY =Ts - 0092
. ;///4 1
. \
o7 H
Y
g T H
e 1,
35.84 | 13.44 | 9.68 49,59 |17 n i 1+ =
19.91

1 1
1
_ 2.90(S) + 2.14(5) + — 2.59(5) + ~ 6.05{0.92)
Ea = 1.32(10) +; 2 2

40.41 ton/mt.

<
n

13.2(5.92) + 7.25{7.59) -+ 10.70(3.42) + 6.48(2.59)
2.78(0.61) / 40.41
4.66 mts.

+

n
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DETERNMINACION DE LA PROFUNDIDAD DE PENETRACION,

Tomando suma de momentos con respecto al punto e (pug
to donde el empuje activo es igual a 2 veces el pasivo).

M Eale) = 40.41(4.66 + y); 2 3M Eale) = B0.B2(4.66 + y)

80.82(4.66 + y) = 1.096 y°

Por. tanteos:

y = 10.3 1209 ¢ 1198
10.4 1217 # 1232
10.34 1212 =~1211

La profundidad de penetracifa total'es igualia:

t = 1.15 y = 1.15(10.34) = 11.89 nts
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2. TABLESTACAS ANCLADAS
ler. TANTEOQ (Fuerza de anclaje aplicada al. 5 mts del - =
nivel de’ terreno natural) T : ’

dj = 10V H = 3 mt.

N

Ep

CALCULO DE ' RJ UTILIZANDO EL METODO DE LA VIGA EQUIVALENTE.

;x% = gﬁ?E ;g1 = 0.87

¥2 805 o0

0.08  0.92




TR - 21.3205°% -~ 2owr01.5)7 + L reEsn?

st aam e vt

+4 6.05(0.92). ("'T” + 8.5 --;- 0.53(0.0ay  (L:08(2)

“+78.5) - 9.5 RT = 0

== 1.485 = 0.326 + 47.685 + 5.329 + B.289 + 64.200 + 44.246
+ 24,509 - 0.201 = 9.5 Ry : .

192.246 = 9.5 RJ; Ry = 20.24 ton

LOCALIZACION DE LA PROFUNDIDAD dl.

lm

0.51 T 2
6.05
0.97 ¢!
a1
(o) = 0 2 1
= -20.24 d1 + 0.53 (-2—’) + 6.05 E(—09—2)d13

.. Queda la ecuacibn:

1.096 d*+ 0.265 d1° -~ 20.24 d1 = 0
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Por tanteos:.

OBTENCION DE LA FUERZA RD

ZMLAY = 05

- Fosieam? --;—-27.'49(4.13)2»; 4tero

4.18

4,63 4.160.11 = 4,18 RD.

RD =1 39.42 ton .-

27.49
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CALCULO DE. LA FUERZA DE ANCLAJE .

=31
. 0.41
To= [4041.4739:41.-.59.68
59.68 = Zro.lf to?
9.4

OBTENCION DE MOMENTOS

319.41

20.14

5

k} 2




o =0.087 (x=5

2

ux 087 (xe5) 3 21207 (528 22 066 w2w 1380y
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Ix - 10,92 ~ 15.10m' Hx' = 1.08 (x-‘lO.BZ)3 = 20,33 x + 222.84

4.26

27 .49

~ 2288 (4 10.92) = 6.45(x-10.92)

4.2

Se tienen entonces los siguientes momentos para dife-

rentes profundidades (ton mt):

M
MY
M(
M{
M(
M{
Mt

1.00)
1.50}
2.00)
5.00}
§.00)
7.00)
8.00)

M(10.00}
M(10.92)
M{11.00)
M({12,00)
M{14.00)
M{15.18)

0.76
1.81
6.65
41.87
46.38
46.87
42.86
19.24
1.45
0.13
19.04
29.38
1.37

M max
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‘M max = 46.87 .

DIAGRAMA DE MOMENTOS

OBTENCION DEL MODULO DE SECCION.

N max

Fadn

Utilizando un acero con un esfuerzo admisible de 3,720
kg/cm?, se tiene:

46.87 ton mt 3
2 = ——— ———g— = 0.001260 m
37200 ton/mt

3

0.001260 w’ = 76.89 pulg’

Si se ohserva en las tablas de especificaciones de ta
blestacas de acero, se tiene que este valor sobrepasa al -
valor de la seccidn mis resistente, nor lo que es necesa--
rio aplicar la fuerza de anclaje a una vrofundidad mayor -

para reducir el M max.
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Zdo. TAN’I‘EO (Fuetza de anclaje aclicaua a:
: “nivel ‘de’ tezreno natural)
CALCULO DE RJ.

430.mts del =

s t ™ . - —

e e .
IM(T) = -—2-1.3?(4) S5 2:32A T 413 1.32(6)° + 5 2,32 + 5 0,58
+ 214050 :5) + 2250051 (24 1)+ T 6.0500.92) 224 @)

- 405300872 008+ 6.92) - 7 B3 = 0
91.26 = 7 RIj  RI = 13.04 ton

LOCALIZACION DE dl.

Andlogamente como en el primer tanteo, sSe obtiene la

ecuacidn:

3

1.096 413 + 0.265 912 - 13.04 d1i=_0,

Por tanteos se obtiene gue para:

dl = 3.33 -0.01 %0
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PROFUNDIDAD DE “PENETRACT

(AL = 0
- $ous3an® s Faiieo(aan? a3 w0

Ep = _;- (21.90 + 0.53) (3,33 .+ 0.08)

=38.24 ton

=27.36 ton

T .=-40.41 + 25,19 - 38.24
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25.19

=

27.36

Mx

Mx

Mx

x = 10 - 10.92 m Mx

x = 10.92 - 14.33m| Mx

-0.66 x2 - 0.097 x>

-0.097 x> < 0.66x% +27.36 x°~ 109.44

-0.087 . {x~5
-85,27 0 7

1.10:({x=10)

110, (x-10.92

Se tienen
M(1.00) = - 0,76 .. M{ 9.00)
M({4.00) = - 16.77 M(10.00)
M(4.50) = - 8.52 1(10.92)
M(5.00) = - 1.27 M(11.00)
M(6.00) = + 10.47 M(12.00)
M(7.00) = + 18.18 M(13.00)
M(8.00) = + 21.39 M max M(14.33)

+
+
+
+

entonces ‘los siguientes momentos (ton mt):

19.57
12.21
1.06
0.06
11.60
16.14
0.00
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M max = 21,39

DIAGRAMA DE MOMENTOS

OBTENCION DEL MODULO DE SECCION:.

21.39 ton mt e
I = —————————— = 0.000575 m3
37200 ton/mt?2 :

0.000575 m® = 35.09 pulg®

Puede utilizarse la seccidn MZ-32. Esta tiene un mGdu
lo de 38.30 pulg3.

38.30 7% 35.09
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RESULTADOS Y CONCLUSIONES

ABRTIMIENTO DEL NAF.

Para abatir el nivel de agua fresStica, el sistema de
pozos punta resulta ser el que mejores resultados puede -
tener, dado el grado de permeabilidad prevaleciente en -~
el subsuelo a excavar y la profundidad del nivel freético.

De esta manera, se resumen los resultados obtenidos:

MEtodo: Sistema de pozos punta en upa etapa.

Prafundidad abatida: 4.5 mts,

Descarga total: 16,53 lts/seq.

Némero de pczos: 10,

Separacién entre pozos: 10 mts. centro a centra.
Potencia de bombeo requerida: 21.52 HP (16.05 KW).

SISTEMA DE EXCAVACION,

La solucifn en cantiliver plantea la necesidad de hin
car las tablestacas hasta un nivel demasiado profundo, -
atravesando el estrato de roca resistente, Esto implica te
ner que enfrentarse a serias dificultades para las manio--

bras del hincado.

Se decide utilizar el sistema de tablestacas ancladas
ya gque se reduce considerablemente la profundidad de hinca

do con respecto al
una disminucién en

Se analizaron
jar a la fuerza de
metros se reguiere

sistema en cantiliver, logrando también
el peso de las mismas.

dos diferentes profundidades para alo--
anclaje, obteniéndose que para la de 4
aplicar una fuerza de anclaje mayor pa-

ra soportar el empuje active que cejerce el suelo saobre las
tablestacas, pero se obtiene también una disminucibn con-~-
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siderable en el momentec flexionante qenerado en el cuerpo
de las tablestacas, por lo que se elige como la mejor so-
lucidn, Se empleS para su disefio el método del Soporte de
Tierra Fijo para evitar cualquier posible filtracidén,

Para esta alternativa se obtuvieron los siguientes -
resultados:

Longitud total de las tablestacas: 15.50 mts,

Profundidad debajo del nivel de excavacifn: 5.50 mts,

Fuerza de anclaje: 27,36 ton, aplicada a 4.0 mts. de
bajo del nivel de terreno natural,

Momento m&ximo: 21.39% ton. mt.

Médulo de seccibn: 35.09 pulg’.

Seccibn tipo: M2Z-32.
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