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Resumen

El presente trabajo tiene como objeto analizar el comportamiento de dos excavaciones
profundas en suelos blandos de la ciudad de Bogota, mediante una modelacion
tridimensional en elementos finitos, a partir de la cual se busca evaluar ventajas y
limitaciones al realizar este tipo de simulaciones numéricas que pueden ser consideradas

en el marco del disefio geotécnico.

La informacién recopilada corresponde a dos proyectos los cuales incluyeron excavaciones
entre 10.65 m (Proyecto A) y 14.05 m (Proyecto B) de profundidad, con diferencias en sus
dimensiones, geometria, nimero de sétanos y marco de rigidez. La instrumentaciéon
geotécnica de cada uno de los proyectos permitié determinar las deformaciones en cada

etapa constructiva.

Los andlisis fueron realizados mediante el método de elementos finitos basado en las
lecturas de instrumentacion, asi como los parametros geotécnicos definidos en los estudios
de suelos. Estos parametros fueron modificados dado que no se tenia en la modelacién un
comportamiento similar al observado en cada uno de los proyectos de acuerdo con las

lecturas registradas en la instrumentacion.

Una vez calibrados los modelos geotécnicos se realiz6 una comparacion de los esfuerzos
horizontales con la teoria de Rankine, observando que se obtiene una distribucion uniforme
diferente a la distribucion triangular propuesta por esta teoria, con reducciones en el lado
activo del orden del 44% y 52% respectivamente a los proyectos A y B. Es importante
resaltar que el modelo mostro falla en algunas zonas de continuo, lo que podria explicar la

distribucién uniforme de esfuerzos.

Adicionalmente, se realizé una comparacion de los analisis bidimensionales (2D) y
tridimensionales (3D), encontrando que, en estos dos casos de estudio, las simulaciones
2D sobrestimaron el comportamiento del suelo obteniendo un incremento hasta de 8 veces

las deformaciones horizontales obtenidas en las modelaciones 3D.

Con el trabajo efectuado se hace un aporte a los andlisis geotécnicos en donde se muestra
gue las modelaciones tridimensionales pueden predecir adecuadamente el comportamiento
de las excavaciones ubicados en suelos de baja resistencia y alta compresibilidad, siempre

que se utilicen parametros adecuados en el modelo.
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Introduccién

El nimero de obras de ingenieria que se adelantan en la actualidad ha aumentado el
desarrollo de la infraestructura en areas urbanas, las cuales se asocian a la construccion
de proyectos que incluyen excavaciones de magnitud considerable. Esto ha despertado un
interés en la evaluacién y el andlisis de los métodos de disefio, procesos constructivos y

control de las estructuras de contencién (Salazar, 1997).

Cada dia las excavaciones son mas profundas, debido al crecimiento acelerado de la
poblacion que requiere el empleo de espacios y uso del subsuelo para suplir la demanda
de pargueaderos en la construccion de edificaciones urbanas y zonas comerciales. Por lo
tanto, es comun que estas se lleven a cabo en areas complejas (Bhatkar, et al. 2016). En
este caso, no se cuenta con la experiencia suficiente que respalde los disefios, siendo un
desafio para el ingeniero geotecnista a la hora de establecer recomendaciones, dado el

aumento progresivo de la profundidad de las excavaciones.

Para el caso particular de la ciudad de Bogota, las profundidades de excavacion han tenido
un aumento progresivo. En los afios sesenta era comun contar con cortes no superiores a
4.0 m de profundidad, los cuales eran suficientes para dar cabida a un s6tano (Moya, 1997).
Actualmente, se cuenta con proyectos ubicados en zonas geotécnicas de piedemonte que
permitieron el desarrollo de excavaciones que alcanzan entre veinte y treinta metros de
profundidad. Para el caso de los suelos blandos de la sabana, los cortes maximos
construidos no exceden los quince metros de profundidad dada la complejidad, baja

resistencia al corte y alta compresibilidad que caracteriza a estos mantos.

La excavacion del suelo es un proceso de desconfinamiento de zonas del suelo, carga que
causa cambio en la geometria del terreno, redistribucion de esfuerzos y deformaciones, asi
como perturbaciones en el equilibrio “in-situ” que, de no abordarse correctamente, afectaria

las construcciones temporales y permanentes (Knappett & Craig, 2012).

Cuando una excavacion no puede sostenerse por si misma dada la pérdida de
confinamiento del suelo, es necesario emplear un sistema de contencidén que soporte las
fuerzas laterales ejercidas por el terreno, minimice los movimientos y evite tanto la

inestabilidad de la estructura como la del suelo a contener.
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De acuerdo con Barbosa (1994), el sistema de contencion debe satisfacer: el equilibrio de
fuerzas (verticales y horizontales) y momentos; la compatibilidad de desplazamientos y
deformaciones, la relacion entre esfuerzos y deformaciones y las condiciones de frontera

del problema tanto de fuerzas como de desplazamientos entre otros.

De la misma manera, debe garantizar en todo caso su estabilidad a corto y largo plazo

(durante y después de la construccion), es decir el sistema no debe fallar (Moya, 1997).

Por lo tanto, la seleccion del sistema de retencion depende no solamente del costo y las
restricciones del area, sino también de la experiencia en proyectos similares, asi como de
la disponibilidad de equipos (Moya, 1997). Para el caso de las excavaciones profundas en
suelos blandos, el sistema de contencibn mas empleado corresponde a las pantallas pre-
excavadas, las cuales alcanzan longitudes superiores al nivel de excavacién, generando

consigo una resistencia pasiva del suelo de base.

Segun Moya (1997), es importante tener en cuenta en la evaluacién del comportamiento
del sistema en suelos blandos la estabilidad del fondo de la excavacion, puesto que tiene
un efecto directo sobre la seguridad y el margen de confiabilidad del disefio contra la falla
y los movimientos inducidos por la deformacién plastica, que podrian afectar el terreno

adyacente.

El comportamiento de una pantalla de contencién esta condicionado por el entorno donde
se sitla, el terreno que condiciona el comportamiento en funcion de su naturaleza y
presencia o no de agua, las caracteristicas del elemento resistente, (tipologia, altura libre,

empotrado, rigidez), el proceso constructivo, sistema de apoyo (Garcia, 2015)

Cabe resaltar que toda excavacion profunda se debe efectuar por etapas controladas, de
manera tal que se eviten los problemas de inestabilidad que se pueden generar en el fondo
de la excavacion y se reduzcan los desplazamientos del sistema de contencion.
Adicionalmente, debe estar acompafiada a su vez de una instrumentacién geotécnica, con
el fin de monitorear permanentemente el comportamiento de la excavacion, siendo esta una
medida preventiva ante cualquier anomalia, que puede modificar el proceso constructivo

planteado inicialmente.
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Previo a la ejecucion de la excavacion, en etapa del disefio, es necesario verificar la
incidencia y los efectos que esta actividad podria generar sobre las estructuras vecinas.

Ante esta situacién, es importante predecir su comportamiento con antelacion.

La prediccion de los desplazamientos del terreno inducidos por la excavacion es una parte
esencial en el disefio geotécnico, puesto que los resultados de los métodos tradicionales
de analisis no coinciden bien con los observados en el terreno. Esto ha generado un interés
en las simulaciones numéricas de estos problemas, dado que se pueden extraer
importantes conclusiones que contribuiran a un adecuado disefio y sistema de control
(Salazar, 1997).

De acuerdo con Salazar (1997), las modelaciones numéricas deben ser analizadas y a su
vez compatibilizadas con la informacién existente, es decir con los registros de
instrumentacion y topografia, con el propdsito de contar con una herramienta poderosa
durante las etapas de disefio y construccién de excavaciones. Uno de los métodos que se
adapta a estos objetivos es el de elementos finitos, el cual corresponde a un modelo
matematico que satisface los requerimientos tedricos incluyendo el comportamiento del

suelo, la interaccién suelo-estructura y las condiciones de frontera (Barbosa, 1994).

Por lo general, el método de elementos finitos ha sido utilizado desde finales de 1960,
debido a su flexibilidad y disponibilidad de recursos computacionales, pudiendo simular

diferentes condiciones de campo y secuencias constructivas (Clough & Duncan, 1969).

Adicionalmente, el método permite resolver problemas en dos y tres dimensiones. En la
practica, la mayoria de los andlisis se realizan en condiciones de deformacion plana, es
decir, modelos bidimensionales que predicen la deformacion y esfuerzos en forma
conservadora, sobreestimando los resultados que se obtienen de estas modelaciones. Sin
embargo, esta prediccion depende de la eficiencia de las leyes constitutivas para
representar algunas caracteristicas criticas del modelo del suelo (Bhatkar, et al. 2016). En
cuanto a los analisis tridimensionales, estos tienen como ventaja modelar de manera mas
realista la geometria del proyecto y por lo tanto su influencia sobre los esfuerzos y
deformaciones, particularidad que no es tenida en cuenta en los modelos en dos

dimensiones.
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Por otro lado, es importante anotar que una de las principales limitaciones del método de
elementos finitos se encuentra relacionada con la necesidad de contar con una informacion
adecuada del suelo mediante los ensayos de campo y laboratorio, procedimientos
constructivos recomendados (Barbosa, 1994), asi como la experiencia y el criterio del
ingeniero geotecnista en cada uno de los andlisis a efectuar, sin dejar a un lado la
informacién del comportamiento real, en general proveniente de la instrumentacion
geotécnica. De acuerdo con Moya (1997), puede ser de gran utilidad el empleo de métodos
de analisis en geotécnica, siempre y cuando se empleen paralelamente métodos
simplificados, que permitan establecer un marco de referencia confiable en los resultados.
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Capitulo 1
Alcance, Objetivos y metodologia

1.1 Alcance.

El presente estudio se oriento a la realizacién de simulaciones numéricas tridimensionales
(3D) mediante el uso del método de elementos finitos utilizando como herramienta el
programa RS3 (Rocscience, 2019), para el andlisis del comportamiento de dos

excavaciones profundas en suelos blandos en la ciudad de Bogota.

El estudio busca examinar las ventajas y limitaciones de los andlisis tridimensionales,
analizando las deformaciones y los esfuerzos inducidos en cada etapa constructiva,
comparando los resultados del modelo con los de la instrumentacion geotécnica y las
teorias clasicas de la geotecnia. De la misma manera busca establecer recomendaciones
preliminares acerca de la utilizacion de diferentes modelos que seran Utiles en el marco del

disefio geotécnico.
1.2 Objetivo general.

Analizar el comportamiento de dos excavaciones de mas de 8.00 m de profundidad en

suelos blandos mediante una modelacién tridimensional en elementos finitos.
1.3 Objetivos especificos.

e Analizar el comportamiento del suelo, las deformaciones y los esfuerzos inducidos
por la excavacion en cada etapa constructiva.

e Comparar los resultados del modelo de elementos finitos con los registrados en la
instrumentacion geotécnica.

e Contrastar la distribucion de esfuerzos en la pantalla obtenidos mediante teorias
clasicas y el método de elementos finitos utilizado.

e Establecer propuestas de recomendacién para el andlisis de excavaciones
superiores a 8.00 m de profundidad.

e Proponer la realizacién de estudios similares para poder generalizar las propuestas

de recomendacion.
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1.4 Metodologia.

El presente trabajo se desarrollé bajo una metodologia cuantitativa apoyada en la
informacion disponible y simulaciones numéricas tridimensionales, empleando el método

de elementos finitos.

La primera etapa consistié en la busqueda de la informacion disponible de dos proyectos
en la ciudad de Bogota, principalmente los estudios de suelos y planos estructurales
existentes, asi como las lecturas de instrumentacion y resultados de los trabajos de campo

realizados durante la ejecucion cada etapa constructiva.

Se realizé una revisién bibliografia del estado del arte sobre los analisis en elementos finitos
en excavaciones profundas comparando los andlisis bidimensionales con las modelaciones

tridimensionales.

Posteriormente, se efectuaron los montajes del perfil geotécnico de cada proyecto objeto
de andlisis, seleccionando el modelo constitutivo a partir de las caracteristicas y parametros
geomecanicos del suelo. Asi mismo, se tuvo en cuenta la geometria y dimensiones de la
excavacion, el sistema de contencién empleado y el marco de rigidez de cada etapa

constructiva definida en los estudios de suelos existentes.

Una vez escogido el modelo constitutivo, se realizaron simulaciones numéricas
tridimensionales cuyos resultados fueron comparados con los de las lecturas de
instrumentacion. Al no contar con un comportamiento similar al registrado en campo, se
efectud una modificacion de los parametros geotécnicos en los modelos, con el objeto de

obtener congruencia entre las simulaciones y la instrumentacion.

Lo anterior permitio realizar un andlisis de las deformaciones y distribucion de esfuerzos
sobre el sistema de contencion, contrastando los resultados obtenidos a partir de la

modelacion 3D en elementos finitos y la teoria clasica de Rankine.
Confidencialidad.

La informacién empleada en los analisis del presente trabajo se manejara de forma
confidencial, por tanto, no se mencionara la ubicacion, nombres de empresas,

constructoras, disefiadores o personas directamente involucradas.

23



Capitulo 2
Estado del arte

2.1 Disefio y analisis de una excavacion.

Segun Gonzalez (1991), una excavacion se considera como un proceso de descarga
produciendo cambios en la geometria del terreno original, los cuales generan la
redistribucion de los esfuerzos y deformaciones en el suelo adyacente. Asi mismo, provoca
un incremento en el gradiente hidraulico debido a la reduccién de las presiones de poros, y

por consiguiente el abatimiento del nivel freatico alrededor de la excavacion.

Una excavacion genera una reduccion en el estado de los esfuerzos totales, que se
encuentran asociados al decremento de la presién de poros, lo cual conlleva a un proceso
de expansion que ocurre en el fondo de la excavacion, ademas de un desplazamiento

vertical del terreno detras del sistema retencion.

b N " . e ¥
Figura 1 Excavaciones en suelos blandos. Fuente. Reglstro fotogréafico EYR (2015).

La estabilidad y los movimientos de una excavacion son generadas por fuerzas
desestabilizadoras que actian en el sistema de retencion debido a la remocion del suelo.
La magnitud de las fuerzas que no se encuentran en equilibrio, la variacion de esfuerzos
debido a la descarga, asi como el cambio de geometria puede inducir a redistribuciones de

los esfuerzos y por consiguiente a deformaciones que se encuentran relacionadas con:

e La estratigrafia del terreno.
e El historial de esfuerzos del suelo.
e Elnivel de la tabla de agua.

o Lageometria y profundidad de excavacion.
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o El sistema de contencién.

e El sistema constructivo.

e Elincremento en los esfuerzos de corte en el fondo de la excavacion

e Los esfuerzos de traccion que generan grietas en la superficie, el fondo y
paredes de la excavacion.

e La deformacion tanto vertical de la superficie y las paredes hacia el centro.

En el caso que los esfuerzos inducidos por esta actividad excedan la resistencia al corte
del suelo excavado generara fallas, asi como deformaciones que podrian ser irreversibles,

presentando, eventualmente, dafios considerables.

Por lo tanto, el disefio de una excavacion necesariamente considera su estabilidad,
evitando y/o minimizando en gran medida los dafios que podria generar a las estructuras
vecinas o servicios publicos. Por lo tanto, es importante una adecuada eleccion de una
estructura de contencidon que sea capaz de soportar los empujes laterales del terreno

inducidos por la alteracion de los esfuerzos con desplazamientos aceptables.
2.2 Clasificacion de los sistemas de contencién e interaccion suelo-estructura.

De acuerdo con Barbosa (1994), los sistemas de contencién tienen como proposito soportar
las fuerzas laterales del terreno ademas de estabilizar la masa del suelo que ha perdido
confinamiento lateral o de un relleno de contener. Asi mismo, estos elementos deben

contrarrestar los empujes del terreno y reducir sus deformaciones.

Teniendo en cuenta los mecanismos de soporte, los sistemas de contencion se dividen
segun el tipo de estabilizacion interna o externa (O’Rourke & Jones, 1990), es decir, el
proceso constructivo de estas estructuras. Los sistemas externamente estabilizados hacen
referencia a elementos de retencion que alcanzan su estabilidad gracias al efecto de su
propio peso y/o rigidez de la pared de soporte. En cuanto a los sistemas internamente
estabilizados, estos corresponden a muros que cuentan con refuerzos instalados dentro de
los mismos, los cuales tienen como objeto mitigar la falla general de la masa de suelo.
Adicionalmente, se encuentran en esta clasificacion los sistemas hibridos que son la

combinacion los sistemas anteriormente mencionados.

La clasificacion de los métodos de contencion se ilustra en la Figura 2.
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Figura 2 Clasificacion de los sistemas de contencion. Fuente: O’Rourke & Jones (1990). Elaboracién propia.

Segun Moya (1997), los sistemas de contencion empleados en excavaciones han
experimentado un avance importante con respecto a los afios anteriores. En el caso de las
arcillas blandas de la ciudad de Bogot4, las pantallas pre-excavadas o muros diafragmas
son uno de los sistemas de soporte mas utilizados, seguido de los pilotes tangentes o
secantes que han reflejado un buen resultado dada la facilidad en su proceso constructivo,

ademas de la economia que puede representar para un proyecto.

Los sistemas rigidos como las estructuras de gravedad, muros en voladizo o contrafuertes
tienen una interaccion suelo-estructura simple, debido a que las presiones del terreno en la
espalda del muro tienen que equilibrarse con los esfuerzos cortantes y normales de la base.
Las deformaciones del terreno por debajo de estos elementos son bajos y pueden ocurrir

en el caso que el muro o el relleno a contener se apoyen sobre estratos compresibles.

La estabilidad de los muros empleados en una excavacién depende de las fuerzas
suministradas por los puntales en el marco de rigidez propuesto en el disefio, asi como la
resistencia del terreno por debajo del nivel de la excavacion. No sobra anotar que los muros
empotrados cuentan con un rango amplio de flexibilidad, lo cual tiene un efecto en la

distribucion de las presiones de tierra, puesto que al tener momentos flectores mas

26



pequefos inducirian a mayores deformaciones. La interaccion suelo-estructura es compleja
dada la redundancia estructural que esta relacionada con el nimero de puntales a utilizar
(Barbosa, 1994).

El tipo de sistema de soporte puede afectar el comportamiento de la excavacion, es decir,
cuando se emplean puntales horizontales, estos se asumen como elementos rigidos que
restringen el movimiento horizontal en el punto donde estan localizados. Sin embargo, rara
vez en la practica se puede llegar a esta condicién, dado el proceso constructivo que
probablemente puede generar un efecto en el comportamiento de la estructura de

contencion.
2.3 Seleccion y disefio del sistema de contencion.

La selecciéon de un sistema de retencién parte de la experiencia particular del disefiador,
ademas de caracteristicas que pueden influir en las alternativas de seleccion, las cuales se
encuentran relacionadas con: el tipo de suelo a contener, el estrato de fundacién, la altura
del muro, las condiciones de la tabla de agua, la magnitud de las cargas externas
(estructuras vecinas), el espacio disponible para la construccion, la normatividad vigente,
asi como la técnica y equipos de construccion disponibles, sin olvidar el costo que esta

actividad puede implicar al proyecto.

Segun Barbosa (1994) y Moya (1997), cuando se disefia un sistema de contencion este

debe garantizar su estabilidad, la cual depende de los siguientes factores:

e El elemento de soporte debe ser disefiado para evitar la falla de traslacion o
rotacion.

e Se debe evitar el levantamiento excesivo de la base o la falla de fondo, que en
el caso de las arcillas blandas se presenta debido a la falla cortante no drenada.

e Se debe garantizar en todo caso la estabilidad general del sistema.

o Debe satisfacer el equilibrio de las fuerzas verticales (estabilidad contra el
deslizamiento) y horizontales (una adecuada capacidad portante).

e Se debe estimar los movimientos inducidos por la estructura, el suelo retenido

y el fondo de la excavacion.
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e Asi mismo se debe estimar las fuerzas externas generadas por las estructuras
adyacentes.
e Las presiones de tierra no deberan sobre-esforzar la estructura, por tanto, se

debe garantizar la estabilidad estructural del elemento por flexion o corte.

La estabilidad de la estructura debe darse a corto y largo plazo. En las excavaciones se
dard una disminucién de los esfuerzos totales por presiones de poros negativas, y bajo
estas condiciones la estabilidad a largo plazo en términos de esfuerzos efectivos

proporcionard una situacion de estabilidad méas desfavorable.
2.4 Factores que afectan las deformaciones en una excavacion.

Las deformaciones del suelo asociadas con excavaciones profundas son inevitables. La
relajacion del esfuerzo horizontal por la excavacién induce movimientos horizontales entre
muro y el suelo hacia la excavacion, acompafiados de deformaciones verticales alrededor
de la misma. Las deformaciones verticales hacen referencia a los asentamientos; sin
embargo, a veces se miden deformaciones hacia arriba (levantamientos) adyacentes al
sistema de contencion o a grandes distancias del mismo. El asentamiento puede estar
asociado con la inestabilidad de la base de la excavacion en suelos arcillosos. Las
deformaciones también pueden ocurrir debido al aumento de los esfuerzos efectivos
durante el descenso del nivel fredtico (Caspe, 1966; Goldberg et al., 1976; O'Rourke, 1981
y 1993; Clough y O'Rourke, 1990; Ou et al., 1993, Hsieh & Ou, 1998; Poh et al., 2001; Kung
et al., 2003).

2.4.1 Tipo de suelo.

Peck (1969a) mostré que los asentamientos proOximos a excavaciones profundas se
correlacionan con el tipo de suelo. Propuso tres zonas de perfiles de asentamiento basados
en las condiciones predominantes del suelo; en general, se inducen grandes deflexiones
del muro y deformaciones del suelo debido a excavaciones en estratos con menor
resistencia y rigidez. En otros estudios se ha reportado el mismo comportamiento (Goldberg
et al., 1976; Clough & O’Rourke, 1990; Bentler, 1998; y otros).
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2.4.2 Rigidez del sistema de contencién y estabilidad de la excavacion.

Larigidez del sistema es la capacidad del conjunto pantalla y soporte, vigas o puntales para

oponerse a la deformacion.

La rigidez del muro afecta en gran medida los movimientos inducidos al suelo. Segun
Goldberg et al., (1976), mostraron que con el uso de elementos finitos y datos medidos, las
deformaciones laterales maximas para excavaciones profundas en arcillas pueden
estimarse utilizando el nimero de estabilidad de la excavaciéon YH/c, (donde Y es el peso
unitario del suelo, H es la profundidad de la excavacion y cy es la resistencia al corte no
drenada) y la rigidez del sistema de soporte Ewlw/h* (donde E, es el médulo de Young de
la pared, I es el momento de inercia del muro por metro lineal, h es una longitud sin apoyo

representativa de la pared, como la distancia media entre puntales).

Existen diferentes maneras de definir la rigidez del sistema, algunas de ellas se resumen

en la Tabla 1.

Tabla 1. Algunas expresiones para calculo de la rigidez. Elaboracion propia.

Autor Rigidez
Marten, 2005 K=kl
H4
Rowe, 1952 =lg( —
K lg( EI)
Clough et al, 1989 El
Clough y O"Rourke, 1990 K= ot
Goldberg et al, 1976 Yol hmea
Addenbrooke, 1994 K=Ig <H_S>
Addenbrooke et al, 2000 El

2.4.3 Condiciones de las aguas subterraneas y medidas de control.

Existen varios trabajos que no consideran importante la presencia de agua, como Goldberg
et, al. (1976), Clough, O"Rourke (1990), y otros que si lo contemplan como es el caso de
Peck (1969), Duncan & Chang (1970), Bentler (1998) y Burland (1989).

El agua subterrdnea desarrolla presion contra el sistema de soporte de una excavacion

profunda, lo que hace que se presenten deformaciones tanto en el muro como en el suelo.
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Los suelos bajo el agua son generalmente mas débiles que por encima de esta, debido a
la reduccién del esfuerzo efectivo. Ademas, el flujo de agua subterranea hacia las
excavaciones puede poner en peligro esta actividad, asi como las estructuras adyacentes,
particularmente si se produce a través de la estructura de soporte en lugar del sistema de

desague.

Los diferentes patrones de flujo de agua subterrdnea asociados con excavaciones
profundas se muestran en la Figura 3 (Clough & O’Rourke, 1990).

Flujo a lo largo de la interface Flujo bajo el muro

Pozo profundo

Flujo de agua Flujo causado por bombeo

Figura 3 Patrones de flujo de agua subterranea encontrados en excavaciones profundas. Fuente: Clough &
O’Rourke (1990). Elaboracion propia.

2.4.4 Influencia en los desplazamientos en una excavacion.

De acuerdo con Mana & Clough (1981), los desplazamientos durante las etapas de
excavacion se encuentran relacionados con: las construcciones inadecuadas entre los
elementos de la pantalla o de los apoyos (marco de rigidez), el abatimiento del nivel freético
excesivo, asi como la apertura de excavaciones proximas al sistema de retencién, cortes
demasiados grandes por debajo del nivel inferior de los apoyos y la colocacion sobrecargas

por detras de la pantalla.
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2.4.5 Efecto tiempo-dependiente.

El efecto del tiempo afecta especialmente a terrenos finos, para los cuales la consolidacion
genera un aumento de los desplazamientos. En una excavacion en arcillas, las demoras en
instalar un puntal o construir la losa del piso pueden causar una mayor deflexion de la

pantalla debido a que se presenta la disipacion de la presién de poros.

Osaimi & Clough (1979), Yong et al. (1989), Finno & Harahap (1991) y Ou & Lai (1994)
demostraron que se puede producir una consolidacion significativa durante la construccion
de una excavacion profunda en arcilla y que los efectos pueden ser relevantes. La
consolidacion y el hinchamiento durante la excavacion dan como resultado cambios en la
resistencia al corte de los suelos y deformaciones dependientes del tiempo. La presion
negativa del agua se disipa con el tiempo lo que provoca la pérdida de cierta resistencia

pasiva que ocurre inmediatamente después de la excavacion.
2.4.6 Geometria de la excavacion.

La geometria de la excavacion influye sobre el comportamiento del sistema de retencion.
En una geometria rectangular estrecha o una zanja abierta, los muros enfrentados pueden
interaccionar, en funcion del sistema de apoyo. Para otras geometrias la interaccion entre
los diferentes elementos de contencion puede estar determinada por la posicion de las
esquinas, el sistema de apoyo (como puntales, bermas, etc.) y otros elementos de

transmision de esfuerzos.

Mana & Clough (1981), utilizaron elementos finitos no lineales para estudiar el efecto de las
dimensiones de la excavacion y encontraron que, al aumentar el ancho y la profundidad de
la excavacién a un estrato firme, aumentaban tanto el asentamiento maximo del suelo como

la deflexion méaxima de la estructura de retencion.
2.4.7 Uso de bermas.

Una berma es un sistema de estabilizacion de la contencion en el cual un volumen de
terreno se deja en el frente del muro o pantalla en forma de peldafio. Segun Puller (2003),
una berma aumenta las tensiones delante de la estructura de contencion y puede llegar a
reducir un 50% los desplazamientos laterales, disminuyendo a su vez los desplazamientos

finales.

31



Daly & Powrie (2001), realizaron un estudio de deformacion plana en condiciones no
drenadas, y establecieron que la utilizacién de bermas garantiza una mayor estabilidad del

muro que la que resulta de prolongar la longitud de la estructura empotrada.
2.4.8 Entorno de la excavacion.

La presencia de edificios o instalaciones, su distancia, asi como su dimensién deben ser
considerados. O’Rourke (1981) indica que, en algunos casos, los movimientos inducidos
durante la preparacion del sitio exceden los desplazamientos generados por la misma
excavacion. Se identifican cuatro factores: localizacion de las instalaciones, abatimiento del

nivel freético, ejecucion del muro y finalmente la construccion de cimentaciones profundas.
2.5 Falladelas excavaciones y métodos de anélisis.

La falla de las excavaciones se genera principalmente por el colapso del sistema de soporte,
ocasionado por las deflexiones que experimenta como consecuencia de flexién, giro o
deformaciones laterales excesivas (Moya, 1997). Adicionalmente, se presenta otro tipo de
inestabilidad localizada en el fondo de la excavacion denominada falla de fondo o falla de
base (Bottom heave), debido a que el suelo del fondo no es lo suficientemente resistente y
es forzado a desplazarse dentro de la excavacion causando movimientos de masa del suelo

adyacente (Barbosa, 1994), dado el desequilibrio de fuerzas principalmente gravitacionales.

Usualmente, los problemas de falla de fondo ocurren en arcillas blandas, por tanto, para
evaluar la estabilidad de la excavacion se emplean métodos convencionales tales como: el
método de Terzaghi, el método de Bjerrum & Eide (1956), y el método de circulo de
deslizamiento, los cuales estan basados la analogia de un cimiento cargado uniformemente

por fuera del muro al nivel de la excavacion (Moya, 1997).

Cuando se presenta un levantamiento de la base, este ocurre debido a que la carga del
peso de suelo o producto de una sobrecarga excede la capacidad portante del suelo
localizado en nivel de la base de la excavacion (Moya,1997). De la misma manera sucede
si durante la excavacidn se remueve una cantidad importante del terreno, lo cual puede
provocar falla por flujo del suelo de la excavacion (Barbosa,1994). Por lo tanto, los analisis

deben considerar principalmente la resistencia al corte no drenado del suelo (resistencia a
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corto plazo), debido a que estas fallas ocurren relativamente rapido durante el proceso

constructivo.

Los métodos clasicos de Terzaghi (1943a) o de Bjerrum & Eide (1956), donde se determina
el coeficiente de seguridad para el levantamiento del fondo de la excavacion, y que toma
como base Mana & Clough (1981) para el estudio de los desplazamientos, no toma en
consideracién la profundidad de empotramiento. Mana & Clough (1981), analizaron datos
de campo a partir de excavaciones en arcilla blanda relacionando los desplazamientos
maximos laterales del sistema de retencién con el asentamiento superficial maximo detras
del muro. Los asentamientos obtenidos fueron del orden de 0.50 a 1.0 veces los
movimientos del muro. Lo anterior, les permitié concluir que el mecanismo de deformacion
plastica asumido en el disefio de resistencia movilizada, es un método que predice
asentamientos maximos que siempre son iguales a las maximas deformaciones laterales

obtenidas en el sistema de contencion.

Por otro lado, el estudio de Moormann (2002, 2004) sobre los desplazamientos relativos
Shmax/H (8nmax corresponde al desplazamiento maximo horizontal y H a la profundidad de
excavacion) en terrenos arcillosos, en funcion del empotramiento relativo t/H (t hace
referencia a la longitud del empotramiento del sistema de contencion) se puede observar
como la profundidad del empotramiento no tiene influencia sobre las deformaciones.
Mientras que, en el resumen del estudio preparado por Gill & Lukas (1990), del
comportamiento de 8 excavaciones en terrenos arcillosos, destacan la importancia de la
profundidad del empotramiento (terreno malo, profundidad del empotramiento, suelos
rigidos) que puede reducir las deformaciones de una pantalla; a su vez destacan la

separacion vertical del apoyo y la rigidez del sistema.
2.6 Presion lateral de tierras.

Segun Das (2012), el disefio de un sistema de contencidn requiere la estimacién de los
empujes laterales del terreno que dependen de factores como: las caracteristicas
geomecdénicas del estrato de suelo retenido, las sobrecargas existentes, el tipo de elemento
de soporte, las condiciones de drenaje y los movimientos dindmicos (bien sea sismicos o

cualquier tipo de vibracion que experimente la estructura).
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Una interpretacion incorrecta en el disefio de presion de tierra puede conducir a
recomendaciones que generan elevados costos 0 incluso sistemas inseguros. Existen
diagramas de presion aparente del suelo que se utilizan para disefiar el muro de contencién
o pantalla de una excavacién. Estos diagramas son semi-empiricos y resultan de
aproximaciones calculadas a partir de mediciones de campo de las cargas de los puntales,
que no representan la presion real del suelo o su distribucion con la profundidad. Por lo
tanto, los diagramas de presion de tierra aparente solo son apropiados para dimensionar
los puntales. El uso de estos diagramas produce sistemas de soporte adecuados para
prevenir fallas estructurales, pero pueden resultar deformaciones excesivas bien sea en el

sistema de retencién o en los movimientos del suelo adyacente (Zapata, 2007).
2.6.1 Diagramas de presion de tierra aparente de Peck (1969).

Como primera aproximacion, Peck (1969) recoge mediciones en diferentes tipos de
estructuras de contencién (muros berlineses, muros de tablestaca apuntalados o anclados),
y con base a diferentes tipos de suelos define unos diagramas de asentamientos generados

por la realizacién de excavaciones.

Los diagramas de presién aparente de tierras mas utilizados son los presentados por Peck
(1969). Son diagramas de presién para tres categorias diferentes de suelo: arenas (figura
4.a); arcillas blandas a medias (figura 4.b), aplicable cuando el nimero de estabilidad

(Nb=YHe(su)>6; y arcillas rigidas (figura 4.c), aplicable para la condicién de Ny<4.

Estos diagramas de presion se calcularon de forma retrospectiva a partir de mediciones de
campo de cargas de puntales en excavaciones arriostradas ubicadas en Chicago, Oslo y
México. Los diagramas de arcilla (Figura 4) asumieron condiciones no drenadas y solo
consideran los esfuerzos totales; y en los diagramas de arena, se asumen en condiciones

drenadas.
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0.25H, 0.25H,

H, 0.5H,
0.75H,
= = =
0.25H,
1 1
— ¢ —> — ¢ — — 0 —>
0=0.65YH.K, o=yH, (1 _ﬂ) 0=0.2YH, a 0.47H,
K,=tan?(45-¢'/2) yH, con un promedio de 0.3YH,

Coeficiente activo de Rankine 5=0.3TH,

(a) (b) (c)

Figura 4 Envolventes de presién aparente de Peck (1969): (a) Cortes en arena; (b) Cortes en arcilla blanda a
media; y (c) Cortes en arcilla dura (Posterior a Peck, 1969). Elaboracion propia.

Existen algunas dificultades asociadas con este método, sin embargo, si se realizan analisis
de esfuerzos laterales en términos de esfuerzos efectivos y con ayuda de programas de
computador, es recomendable trabajar con presiones laterales reales en el rango de
presiones de reposo Yy activas, dependiendo de la magnitud de deformaciones admisibles
(Moya, 1997).

Ou (2006) y Das (2007), presentaron un diagrama de arcilla de consistencia blanda a media
aplicable para el caso de Np>4 y presidn aparente de la tierra, o, como se expresa en la

siguiente ecuacion: 6

4s
o= yHe (1 —-m u) G=0'3YH9

Donde,

e Y = pero unitario del suelo

e Su = resistencia al corte no drenada

e He = Profundidad de excavacién

e m = coeficiente empirico relacionado con el nUmero de estabilidad Np.

e Para Np<4, m=1

e Np>4, m=0.4.

e Si Np=5.7 entonces se podria alcanzar la condicion de o =0.3yHe, para esto habria
que asumir, gue no es mas que el factor de capacidad portante de Terzaghi (1943a)

para arcillas; Ny=5.7, que implica un factor de seguridad contra el levantamiento de
fondo igual a 1.0.
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En consecuencia, la condicion o =0.3yHe nunca controlaria porque la reduccién del factor
m (m=0.4 para N,>4) hace 0 =0.3yHe(1-m(4s./ yHe)) la mas grande de ambos.
Ademas, cuando Ny<4 la condicion para arcillas blandas a medias no es aplicable y se debe

usar el diagrama para arcilla rigida.

Ou (2006), afirmé que los diagramas de presion aparente del suelo solo deben usarse para
calcular las cargas de los puntales y que es incorrecto usarlos para calcular los esfuerzos
o momentos flectores en el muro de contencion. Ademas, cuestiond la aplicacion de tales
diagramas de presion aparente de la tierra a excavaciones profundas (méas de 20 m) y limitd

Su uso a excavaciones de menos de 10 m de profundidad.
2.6.2 Presién de tierras de Rankine.

Rankine (1857), presentd una solucién para las presiones laterales de tierra en muros de
contencién basada en la teoria del equilibrio plastico. Considero las siguientes
suposiciones: no hay friccion entre el muro de contencién y el suelo, el suelo es isotropico
y homogéneo, la resistencia a la friccion es uniforme a lo largo de la superficie de falla y

tanto la superficie de falla como la superficie de relleno son planas.

Cuando el muro de contencion (figura 5.a) se mueve de AB a A'B’, los esfuerzos
horizontales en la parte posterior y delante del muro de contencién disminuiran y
aumentaran, respectivamente, mientras que los esfuerzos verticales permanecen
constantes. Rankine llamo a los esfuerzos detras y delante del muro de contencion, presion

de tierra activa y pasiva, respectivamente.

Las presiones de tierra de Rankine para un suelo con cohesion efectiva ¢’, y a&ngulo efectivo

de friccion interna, ¢’, estan dadas por la siguiente expresion:
. / /
Caso activo Pa= o ,*K,—2x*c =.,K,

Donde el coeficiente de presiones de tierra activo esta expresado con la siguiente ecuacion:
K, = tan(45— %)2

La expresion anterior puede emplearse teniendo en cuenta los siguientes desplazamientos
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e Suelos granulares: 0.001 a 0.002 H.
e Suelos cohesivos: 0.01 a 0.06 H.

En el caso de excavaciones profundas los anteriores valores ademas de ser excedidos
generan redistribuciones de carga a través del elemento de soporte y los apuntalamientos
del muro pueden generar un efecto de arco generalizado. Dado lo anterior la presion de
tierras no debe describirse por medio de los criterios de Rankine; por tanto, se han
presentado diferentes formulaciones que llevan implicito un cierto factor de seguridad

denominado diagrama de presion aparente.

Caso pasivo: Pp= o ,xK,—2xc /K,

Donde: K, = tan(45 +%)?

La Figura 5 presenta las distribuciones de tierras establecidas por Rankine:

2c\/_
A A fe—s

m
y/
Zona activa
4

7ona pasiva
- 0/2

N
|

-
f— oo e—z —
]

Al

=

45°+ /2

\

"B

— | r—>|
Y’DKp+2C, Kp Y’HK3+2C’1/K3

(a) (b)

Figura 5 (a) Distribuciones de presion de tierras de Rankine. (b) Zonas pasivas y activas. Fuente: Zapata
(2007). Elaboracion propia.

Dado que existe friccion entre el muro de contencién y el suelo, las superficies de falla activa
y pasiva son curvas en lugar de planas. Cuanto menor sea la friccion entre el muro y el

suelo, méas plana sera la superficie de falla. Para los sistemas de contencién construidos in-

37



situ, existe una friccion significativa entre la estructura de retencion y el suelo. En

consecuencia, este efecto debe incluirse.
2.7 Coeficiente de tierras.

El coeficiente de tierras corresponde a la relacién entre el esfuerzo vertical y horizontal del

suelo, el cual cuenta con diferentes estados tales como: en reposo (Ko), activo (Ka) y pasivo
(Kp).-

Se describe a continuacion cada uno de esos estados:
a) Empuje de tierra en reposo:

De acuerdo con Das (1987), la condicion en reposo hace referencia al equilibrio estético,
es decir, no hay movimiento lateral, por tanto, no existe deformacién horizontal, pero si
vertical. En este caso el coeficiente de empuje de tierra en reposo esta representado por
la relacion entre los esfuerzos verticales y horizontales en términos de esfuerzos efectivos

denominada (Ko)

Cuando la deformacién es nula y existe agua saturando la particula de suelo, la presién

lateral a cualquier profundidad estaria representada por dos componentes:
op=0,*K,+u
Donde,

M = Presion de poros
Ko = Coeficiente de tierras en reposo
o'v = Esfuerzo vertical efectivo

La aproximacion empirica mas empleada en la practica es la de Jacky (1994) el cual
establece que si suelo se encuentra hormalmente consolidado (OCR = 1.0) el coeficiente

podra ser obtenido con base en la siguiente expresion: K, = 1 — sing

Para el caso de las arcillas normalmente consolidadas se tiene lo siguiente:
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v Brooker & Ireland (1965) proponen la siguiente ecuacién: K, = 0.95 — sin ¢
v' Alpan (1967) establece lo siguiente: K, = 0.19 + 0.2331logIP (IP en porcentaje)

Massarsch (1979), propuso la siguiente aproximacion para suelos fino-granulares

1P (%)

normalmente consolidados: K, = 0.44 + 0.42 | o0 ]

En suelos sobreconsolidados (OCR>1.0) la variacion de estas ecuaciones depende de la
relacion de sobreconsolidacion puesto que juega un papel importante en la determinacién
de este coeficiente (Holtz & Kovacs, 1981).

K, = (1 —sin¢) * VOCR

De acuerdo con FHWA (1999), puede ser apropiado emplear en el disefio de sistemas de
contencién el empuje de tierras en reposo, sin embargo, no es utilizado frecuentemente
debido al principio de empuje, es decir que supone implicitamente que el elemento de

soporte no experimenta ningun tipo de deformacion lateral.
b) Empuje de tierra activo y pasivo:

La condicién activa del suelo corresponde a la relajacion de la masa que permite moverse
hacia fuera del espacio confinado. En el caso de un elemento rigido si el movimiento supera
Su resistencia este acabara fallando. A partir de este punto el suelo entra en un régimen
plastico generando un empuje final diferente al estado en reposo, puesto que el suelo se
ha comprimido lateramente y ha alcanzado su estado activo. No sobra anotar que su valor

es menor que el coeficiente de tierras en reposo.

En cuanto al estado pasivo del suelo este es la forma contraria del caso anterior, puesto
gue hace referencia a fuerza opuesta generando una cufia de resistencia del elemento de

retencion, por supuesto su valor es mayor que Ko y Ka.
2.8 Meétodos de anélisis.
2.8.1 Métodos empiricos y semi-empiricos.

Los métodos para predecir la deformacién en los sistemas de retencion de una excavacion

se concibieron apoyados en el andlisis de las bases de datos de casos histéricos. Los
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resultados han tenido en cuenta mediciones (relaciones empiricas) o en analisis

numéricos/analiticos (relaciones semi-empiricas).

Peck (1969a) fue el primero en emplear este enfoque para predecir las deformaciones y
esfuerzos asociados con excavaciones profundas y tuneles utilizando los resultados del
programa de monitoreo. El present6 graficos simples para la evaluacion del asentamiento
inducido por la excavacion en términos del tipo de suelo, la profundidad, la estabilidad del
levantamiento basal y la ejecucion del trabajo. Desde entonces, se previeron muchos
métodos empiricos y semi-empiricos para determinar los movimientos del terreno. La
mayoria de ellos no consideran el efecto de las construcciones y, por lo tanto, predicen solo
deformaciones en campo abierto. Los métodos empiricos y semi-empiricos constituyen el
primer paso importante para predecir el efecto de las excavaciones en las construcciones

adyacentes.

Algunos de los métodos empiricos y semi-empiricos incluyen todas las actividades de
construccién, mientras que otros s6lo describen un aspecto especifico, por lo que las

diferentes contribuciones deben sumarse a un total.

Clough y O'Rourke (1990) categorizaron las deformaciones inducidas por excavaciones

profundas en dos tipos:

1. Deformaciones causadas por actividades de construccién auxiliares (como bombeo
e instalacion de muro).

2. Deformaciones debidas al proceso de excavacion y soporte.

Las deformaciones inducidas se relacionan principalmente con la forma y tipo de muro
rigido, el tipo de suelo, la flexibilidad relativa o rigidez del sistema (incluida el muro o pantalla
y sus soportes) en comparacion con la rigidez del suelo, la seguridad contra la falla de fondo

en las arcillas, la duracion de la excavacion, y unas relaciones empiricas ideales.

La Tabla 2, presenta algunos de los aspectos empiricos y semi-empiricos
internacionalmente reconocidos para desplazamientos por efectos de excavaciones

profundas.
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Tabla 2. Resumen de algunos de los estudios empiricos y semi-empiricos internacionales reconocidos. Fuente: Mohamed (2014).

Elaboracion propia.

No. Referencia Principales hallazgos Comentarios
1 Peck (1969a) |Las relaciones por asentamientos superficiales se clasifican en tres zonas, |, Il y lll, segun la forma de construccién y tipo |Este estudio fue el primer documento en
de suelo como se muestra en la siguiente figura: proporcionar una revision de los
Dist. a 1a excavacién asentamientos  superficiales  medidos
Méx. prof. excavacién asociados con la profundidad de
0 1.0 2.0 3.0 4.0 excavacion. .
o Zona | Los soportes considerados en laj
Arenas y arcilla blanda a dura, ejecucidn del trabajo promedio excavacion son: muros apuntalados en
= Zonall filas, pilotes soldados apuntalados con
£ a) Arcilla muy blanda a blanda timiento (M Berliné
IR 1. Limite de profundidad de arcilla bajo el fondo de la excavacidon reves Iml_en 0 ( U.I’O er Ines_)
E = 2. Profundidad significativa de arcilla bajo el fondo de la excavacién Se consideran diferentes tipos de suelos
e | &2 1 .
2% Nb<Nch (arenas y arcillas)
bl w b) Asentamientos afectados por dificultades en la construccion . L
G Zona Il Los diagramas de presion aparente se
= . Arcilla muy blanda a blanda a una profundidad significativa proveen para el disefio de la pantalla
= bajo el fondo de la excavacion y Nb=Nch soportada
Mb= Ndmero de estabilidad. Usando C "bajo el nivel base" =YH/Ch S b , | | , .
Nch=Numero de estabilidad critica para levantamiento basal € o SIEI'VO que el suelo proxwpg a
excavaciones profundas en arcillas rigidas
3 Nota: todos los datos mostrados son para excavaciones usando pilotes sobreconsolidadas podrl’a subir en Iugar de
estandar soldados o tablestacas con anclajes o refuerzo cruzado
asentarse.
Arcilla blanda a media Profundidades de excavacion (pies)
# Chicago, lllinois 30-63
@ Oslo, Noruega, excluyendo
vaterland 1, 2, 3 20-38
v Oslo, Noruega, Vaterland
1,2,3 32-35
& Arcilla rigida y arena cohesiva 34-74
0 Arena no cohesiva 39-47
Las envolventes de asentamiento recomendadas comprometen todas las actividades de construccion, la estabilidad de
la excavacion y la consolidacion durante la construccion.
Las envolventes de asentamiento recomendadas son conservativas. El uso de tecnologia mas contemporanea, como
muros diafragma, limité los asentamientos maximos a valores mas bajos gue los predichos por el método de Peck.
2 Clough (1975) | El asentamiento méximo detras del muro tiende a ser menor al 0.3% de la profundidad de excavacion, excepto en casos |Frecuentemente se consideran paredes

limitados donde el asentamiento méas que eso puede atribuirse a la forma como se ejecuta el trabajo en la parte inferior, la
consolidacién o debido al abatimiento del nivel freatico.

ancladas

Se consideran diferentes tipos de suelo
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3  O’Rourke et
al. (1976)

Los asentamientos superficiales maximos observados en excavaciones profundas en Washington, que se caracterizan
por arcillas rigidas intercaladas con arena densa, fueron iguales o menores al 0.3% de la profundidad de excavacion
cerca del borde de la excavacién y 0.05% a una distancia igual a 1.5 veces la profundidad de excavacion.

Dist. a la excavacién

Prof. maxima de excavacién

0.4 0.8 1.2 1.6
0 T
.l
X
= 01 A A ba
& A ™
A AA A
00 ad @ Recomendado en zonas para arena

media a densa con intercalacion de
arcilla rigida, un promedio de ejecucién
de trabajo bueno

Asentamiento
Prof. excavacién
o
o

o
w

Dist. a la excavacion

0.4 Prof. maxima de excavacién
Soporte: pilotes soldados y 0 1 2 3 4
revestimiento con puntales de 0

%

lote cruzado para todos los casos |

Simbolo  Localizacion ~ Max. Prof.
. 7th & G. St., NW 60

9th & G. St, NW 60

11th & G.5t, NW 55

12th &L 5t, NW 60

7th & G. St., NW 80

1st& D. St, SE 80

[

Asentamiento
L

Prof. maxima de excavacidn

w

Zonas recomendadas por Peck

o®» > 0

Para la arcilla blanda de Chicago, los asentamientos méximos estuvieron de acuerdo con las recomendaciones de Peck
(1969a).

Se pueden distinguir tres zonas de desplazamiento del terreno y relacionarlas con las caracteristicas de la construccién
COmMo se ve a continuacion:

En la excavacion considerada los soportes
fueron apuntalamientos cruzados pilotes
soldados con revestimiento (Muros de
Berlin).

Las formaciones de suelos considerados
son arenas densas intercaladas con arcilla|
rigida de Washington y arcilla blanda de
Chicago

Recomendaron tres las zonas que son
similares a Peck (1969a) con la excepcion
que los anchos de la las zonas de
asentamiento son notablemente mas
cortas
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Dist. a la excavacion

Prof. de excavacién

ES
=
0:21‘0
(5]
£|g
2w
=le
Elx=
Slw
= |
a‘U
s
<|8 20
[-9

3.0

Asentamiento
Prof Mix de excavacién

2.0

3.0

Dist. a la excavacién

Prof maxima de excavacidn
1.0 2.0 3.0 4.0

Zona recomendada

por Peck (1969b)

Zonas establecidas con base en

la recopilacién de asentamientos
adyacentes a excavaciones soportadas
en Chicage

4  Goldberg et al.
(1976)

Se encontr6 que el asentamiento superficial maximo detras del muro esta entre 0.5-2.0 veces la deflexion maxima del

muro horizontal.

Los asentamientos maximos detras del muro son generalmente alrededor del 0.171% de la profundidad de excavacion en
arenas, gravas Yy arcillas muy rigidas a duras y 1.22% para arcillas blandas a rigidas. Las envolventes de asentamiento

son:

0.5 =

&v/8max

Arcilla blanca
Su<2000 psf (100 kPa)

Envolvente de

4= asentamiento

0s ™

&v/6max

Arcilla blanca
Su>2000 psf (100 kPa)

os -

8v/8mdax

Suelos granulares

Envolvente de
asentamiento

0. 0.5

1.0

1.5 2.0

Distancia/altura

2.5 3.0

3.5

Smadx, plg

14

12

oF

o Arcilla blanda a media (arcilla algo rigi
@ Arcilla muy rigida a dura

® Arenas y gravas

¥ Excavacion con anclaje

# Casos atipicos

Se han considerado diferentes muros
soportados

Se han considerado diferentes tipos de
suelos (arenas y arcillas)

Las envolventes recomendadas
compromenten todas las actividades de
construccion.
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El desplazamiento lateral maximo puede ser estimado a partir del siguiente grafico:

05

10 102 10 104
10 -
Movimientos generalmente /
>75mm /
8 >
e d
R
= 6 / e \‘:\\L
J rd Qex\'zc ,‘:319‘(\
= 507 /
= / ﬁ\\\’):\ QC-"‘ /
LA oo™ |1
e B o
4 . —
A1 / 1
-
L1
-""/
5 - Movimientos generalmente
<25mm
0
Flexible t— E, [,/h* (kN/m?) — Rigido

Donde E,, es el médulo de Young de la pantalla, I, es el momento de inercia de la pantalla por metro lineal, h es una

longitud de muro no soportada representativa tal como la distancia entre puntales
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5 Clough et al.
(1989);
Clough &
O’Rourke
(1990)

En arcillas rigidas / suelos residuales / arenas, la maxima deflexion horizontal del muro tiende a ser un promedio
alrededor del 0,2% de la profundidad de excavacion y el asentamiento maximo del suelo detras del muro es generalmente
menor al 0,30% de la profundidad de excavacion. El valor promedio del asentamiento maximo se puede considerar como
0.15% de la profundidad de excavacion como es mostrado a continuacion:

I T
200 - Pilote soldado y

tablestacas
= B3l 56 56,240 mm © Muros diafragma a

4 Pantallas pre excavadas

160

120

80

40

Max. asentamiento del suelo, &v,, (mm)

Profundidad de excavacion H(mm)

Asentamientos maximos del suelo observados en suelos
retenidos por pantallas in situ

En arcilla blanda, la rigidez de la pared y el espaciamiento de los soportes afectan en gran medida la deflexion de la pared
segln lo observado por Peck (1969).
Clough y O’Rourke (1990) utilizaron el método de Clough et al. (1989) para predecir el asentamiento maximo en arcillas:

Se consideran diferentes soportes en la
excavacion

Se consideran diferentes tipos de suelos
(arenas y arcillas)

Los datos también se derivan de casos
histéricos, con la ayuda de una serie de
analisis de elementos finitos no lineales.
Las envolventes de asentamiento
recomendadas se refieren al
asentamientos por excavacion y etapas de
construccién de arriostramiento. Los
movimientos  asociados con  otras
actividades (como bombeo o instalacién de
pantallas) deben estimarse por separado.
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fury

Muro de tableftaca i n Espe or dp parfalla |
" h=3.5m " \ I h=3.5I 1

25 \ _CR _1?
\ \ S
2.0 >

\ \ \ ,}‘M Factor de seguridad en contra

L5 %pg}\ i;l levantamiento de base
. — —

\ *@“@% \\L |
1.0 S N 10 -=Ei_ —

' =~ S —
\ / ~ 14 --..._______-__--
\____ 3.0 Y — ]

Ll
10 30 50 70 100 300 500 7001000 3000

Max. movimiento lateral del muro/Prof. de excavacién (%)

E1/Y,h?* som = Incremento de la rigidez del sistema

Los perfiles de asentamiento adimensionales se desarrollaron para arenas, arcillas rigidas a muy duras y arcillas blandas
a medias de la siguiente manera:

d/H d/H

0.0 = 1 1 1 M 0.0 4 1 1 1 1 1 1
Envolvente de
asentamiento \

Envolvente de
asentamiento \

Sy OV,
H
0
b) Arcillas de rigidas a

0.5

1.0 [
a) Arenas muy duras
0 0.5 1 1.5 2
0.0 — —
075
S 05 4 :
-3 \ Envolvente de
asentamiento
1.0

c) Arcillas blandas a medias
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Los perfiles de deformacién lateral adimensionales se desarrollaron para arcillas de la siguiente manera

1.0 I | I T
i Factor de seguridad|
por estabilidad de
0.8 base -
é 0.6 -
Z 04 4
o5
0.2 -
0.0

Distancia/Altura

6 Bentler (1998)

La deflexion horizontal maxima de la pared para excavaciones en arena o arcillas duras es 0.19% H y para arcillas
blandas a rigidas 0.45% H, donde H es la profundidad de excavacion.
El promedio del asentamiento méaximo es 0.22% H en arenas / arcillas duras y 0.55% H en arcillas blandas-rigidas.

Este estudio se realizé con en una base de
datos que comprende 41 excavaciones
profundas presentadas entre 1989 y 1998.

7 Long (2001)

En arcillas rigidas, el promedio de la deformacién lateral maxima varia entre 0.16 - 0.19% de la profundidad de la
excavacion y el asentamiento maximo promedio detrds del muro varia entre 0.12 - 0.2% de la profundidad de la
excavacion.

Para arcilla blanda con bajo factor de seguridad contra la estabilidad de fondo, se observaron grandes movimientos
laterales de la pared (hasta 3.2%). Cuando hay un alto factor de seguridad contra el levantamiento de fondo, la deflexion
maxima promedio del muro es de 0.39% de la profundidad de excavacién con un asentamiento vertical maximo promedio
de 0.50% de la profundidad de excavacion.

En arcilla rigida, las deformaciones son independientes de la rigidez de la pared y del soporte, asi como del tipo de
soporte. La rigidez solo afecta significativamente a la deformacion cuando se trata de excavaciones profundas en arcillas
blandas con un factor de seguridad bajo contra el levantamiento del fondo.

Se consideran diferentes excavaciones
soportadas

La base de datos comprende
principalmente datos para casos histéricos

en arcillas.

Se analizaron 296 casos histéricos
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8

Moormann &
Moormann &
Moormann
(2002) ;y
Moormann
(2004)

Los desplazamientos son generalmente méas pequefios que los de Peck (1969a) pero hay algunos desplazamientos
grandes en los casos de suelos blandos y factor de seguridad contra el levantamiento en la base bajo como se muestra|
a continuacion:

x/H ()
20 25

Simbolo: Tipo de pared
Pared de pilote soldado
Pared de soil-mixed
Pared de pilotes/tubos de
pilotes

Muro diafragma/pilote
secante

P O<4D

I-11
Zona de asentamiento
por Peck (1969)

Relleno: tipo de suelo
Arcilla blanda

Arcilla rigida

Arena

Suelo estratificado

3.0
uVmax/H (D/D)

EEON

Los desplazamientos del suelo tienden a ser cero a 2H, lo que es similar a los resultados presentados por Peck (1969).

La deflexibn méaxima de la pared promedio es 0,87% H para las arcillas blandas, con una extension bastante grande a su
alrededor. Los desplazamientos verticales méaximos del suelo tienden a ser 0.5-2 veces la deflexion horizontal, con un
promedio para arcillas blandas de 1.1% H y ocurren dentro de una distancia menor de 0.5H.

Mix. desplazamiento horizontal de muro u,™* (cm) 0, (cm)
20 am
. @ Arcilla blansda ] Arcilla blanda
- . i & T kNmE @ i i m?
7 L]
] L
15— (3°|0
: . a® ||‘\\4
°\J¥'
10=-
- .
=
- ]
A Ll
0 ] L]
0 10 20 ) 30
Profundidad de excavacién H (m)
Simbolo: Tipo de mure Relleno! tipo de soporte
U Pantalla de pilotes O Muros anclades
¥ Pantalla de hormigan ™ Mures arriostrados
() Muro de tablestaca B Muros descendentes
A Muro diafragma/pilote B Encefrado cireular
secante & Muro cantilever

Se consideraron diferentes soportes de
excavaciones

La base de datos comprende|
principalmente datos para casos histéricos
en arcillas.

Se analizaron 530 casos histéricos
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Boone
(2003);
Boone &
Westland
(2005)

El movimiento de pared horizontal méximo &* ,, .« S€ determina segun Clough et al. (1989) modificado utilizando los
factores de a's de la siguiente manera:

_ ok
Ohmax = O ™ hmax Oy, 0L O O 5 O p Oy,

1'5 T LLELBLLLLE| T rrrirm T Trrrrm 1'0
[ K 08 |-
."-, ."-, Factor de 58 0.6 =
| K seguridad a :_
—_ 5, ", la estabilidad 04 i
.,IQ 1.0 = ‘ y (F5) 02 -
I Y 00 N N N E—
o - ", 0 100 200 300
R E,, (MPa)
05 | .
i " - T T T T T
| Shmax =(8.5 5,1/24-0.4)F517 1ol ]
e — a //./_H—I :: |
0.0 vl 1l = 05 = | D
1 10 100 1000 T -
S=(ET)/(Th*) B PZZZZ772)
0.0 1 | L | 1
1.0 1.5 2.0 2.5

Profundidad del estrato firme, D/H
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1.4

1.0 T T
0.8 12 o;=0.3(e5/1000 o520y 107 ]
2 0.6 10 .
= = Opymax MUTO
0.4 0.8 = = -
0.2 Oty =€ (PL/(60+451)) - 0.6 Syu superficie
0.0 1 1 0.4 P EPRPEPT M | s
0 25 50 75 100 150 100 1000 10000
Precarga (96 carga total neta) Rigidez del puntal S/(Yh)
Modulo de descarga-recarga, E,, (MPa)
10 100
25 T 1 T 1 T 1 T 2.0
2.0 N 8ymaxsuperficie _, = ] 1.0
15 -~ s
m 15 = - -
= - H I"q—! = g
10 = Shmay MU0 — I
05 =~ o,=0.75+H/4B -
0.0 I l L | L l - 0.1 — ——
0 1 2 3 4 100 1000

Ancho de excavacidn, B/H

Médulo multiplicador, M (E=MS,)

10 ZapataMedina
(2007)

Se presenté un nuevo factor de flexibilidad como se define a continuacion:

Se seleccion6 una base de datos
compuesta por 30 casos historicos paral
arcillas blandas a rigidas
La base de datos se analizé de nuevo
utilizando elementos finitos
tridimensionales como base para el
andlisis paramétrico.
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Donde
R= Relacién relativa de rigidez
E= Mddulo de Young del muro

Sy= Espaciamiento horizontal promedio del soporte

H=Altura del muro

Y &= Peso unitario promedio del suelo

Es= Modulo de Young Secante al 50% del nivel de esfuerzo

= Momento de inercia por unidad de longitud del muro

S,= Espaciamiento promedio vertical del soporte

H.= Profundidad de excavacion

S.= Resistencia al corte no drenada

La deformacion lateral maxima dymax) €Sta dada por la siguiente grafica como una funcion de la rigidez relativa R y el
factor de seguridad contra el levantamiento de base (FS)

2.5
[T [ [ LTI L LTI — —
8 4(ms E) D
% (%) = 0.275F5~0-9322R(0.2585-0.0351FS) o 5N +V2sy (B +2su3
T — ; YsHe
2.0 Sy S . T 7
2 FS=0.5
: / <
- o ’ _
5 ST! ; FS 0;5;
— R . / >
S s , / /
= P y /
= T b l }/ FS=1.0
g 10 L g — // HH wd
T EEREL [ [ . ® o
) P & 1 i
n _ EsSuSvHY:H, Py AT[6%® | '_,/ oo
E 1 s, L~ T LA il
05 [ | 1 \ ? L - " FS=2.0
- = fuet s
AN L LT S
© F$=0.62 | =T q| |8 ERE F$=3.0
© FS=140 ] — T
@ Fs=352 - — o E Ll 8
0.0 R . {
0.01 0.1 1 10 100 1000
MUTOS e Relacién relativa de rigidez, R ——  Muros
rigidos . flexibles
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La distribucién del desplazamiento lateral del muro viene dada por los siguientes gréaficos:

0.1

0.2

03

04

05

0.0 01 02 03 04

B /Bpimax

05 06 07 pg 09 10 11

00 01 02 03 04 05 06 07 08 09

B/ Bttmanc

1o 11

25 kPas 5, =50 kPa

0.0 01 02 03 04

811 /Bmae

05 06 07 03 09 10 11

- 04
I 0.5
= 0.6
3 = o7 z
B
» 0.8
I 09
= 10
* stl(Ng 1992) + M1 (Ouetal, 1998) + Sol (Finno etal, 2002)
E © St2 (Burland an Hencock, 1977) + M2 (Finno & Robaski, 2008) # So2 (Goh et al, 2003)
1 ® 53 (Hsieh & Ou, 1998) 1.1 « M3 (Finno & Roboski, 2005) 11 = So3 {Huetal, 2003)
 St4 (Pohetal, 1997) o M4 (Hsieh & Ou, 1998} 0 So4 {Gill & Lukas, 1990)
4 St5 (Ou & Shiau, 1998) 4 Ms (Miyoshi, 1977) & S05 {Teparaksa, 1993)
* St6 (Whittle et al, 1993) 1.2 & M6 (Finno etal, 1939) 1.2 & So6 {Baker etal., 1989)
* 57 (Lizo & Hsieh, 2002} « M7 (NGL 1962) * So7 (Kenstantakes, 2000)
© St8 (Lizo & Hsieh, 2002) o M8 (Cloug & Buchignani, 1981) © 508 (Cloug & Buchignani, 1981)
| * 5t3 (Becker & Haley, 1990) 13 « M3 (Wang et al, 2005) 13 « 509 (Kort, 2002)
* St10 (Ulrich, 1989) ) * M10 (Peck, 1969) * 5010 (Kousftas et al, 2000)
(a) ()
14 14
El méximo asentamiento esta dado por la siquiente ecuacion:
(0.3088—0.0496xF5 )
§P'|fmrzr_,i o 0.5072 aﬂfmrxxj
i (%)= —0.0884 | ==X Rx FS

La distribucion del maximo asentamiento esta dado por las siguientes gréaficas:
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2.8.2 Modelacion numeérica.
2.8.2.1 Método de Elementos Finitos (FEM).

El método de elementos finitos es considerado como una herramienta poderosa para el
andlisis de problemas geotécnicos como las excavaciones profundas, en donde las
simulaciones numeéricas se emplean para estimar las deformaciones y esfuerzos en el suelo
inducidos por la excavacion. La estimacion y el control de estos movimientos son de gran
importancia en las zonas urbanas dada la afectacion directa que esta actividad podria
generar ante las estructuras adyacentes.

El uso de los métodos numéricos hoy en dia hace parte del disefio geotécnico, ya que
permite realizar un andlisis de interaccion suelo-estructura que debe garantizar la
compatibilidad de esfuerzos y deformaciones en la interfaz. Esta condicién permite a su vez
conocer el comportamiento de los elementos estructurales, pudiendo optimizar tanto las

dimensiones como el refuerzo requerido en el soporte (Olaya, 2015).

Generalmente, el Método de Elementos Finitos (FEM) es una técnica numérica para la
resolucion de ecuaciones diferenciales que gobiernan los problemas de valores limite en
ciencia e ingenieria. EI dominio del problema se divide en partes mas pequefas (es decir,
elementos finitos) y el conjunto conectado de los elementos finitos que representan el

dominio completo se denomina malla tal y como se muestra en la figura 6.

El comportamiento de cada elemento se describe por su geometria y relaciones
constitutivas. La literatura relacionada con el método de los elementos finitos es vasta
(Zienkiewicz & Morice, 1971; Desai, 1972; Naylor et al., 1981; Potts & Zdravkovi¢, 1999 y
2001; y otros); sin embargo, el procedimiento basico para los diferentes analisis de
elementos finitos en ingenieria geotécnica sigue siendo el mismo para diferentes problemas

y comunmente se puede resumir de la siguiente manera:

e Seleccion de la configuracion del elemento y discretizacién del dominio.
¢ Definicion de las relaciones deformacién-desplazamiento (leyes constitutivas).
o Derivar ecuaciones de equilibrio de los elementos (por ejemplo, aplicando el

principio de trabajo virtual).
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e Ensamblar ecuaciones de equilibrio global o del sistema y aplicar condiciones de
contorno.

e Resolver las incognitas primarias (desplazamientos).

¢ Resolver las incognitas secundarias (deformaciones y esfuerzos).

e Mostrar las incognitas primarias y secundarias.

La Figura 6 se presenta una discretizacion de la malla en elementos finitos

| s I
e
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Figura 6 Esguema que muestra la discretizacion de un problema de excavacion profunda con mallado en
elementos finitos. Elaboracion propia.

Chang (1969), Clough & Duncan (1969, 1971), Clough et al., (1972), Christian y Wong
(1973), presentaron los primeros andlisis sistematicos de interaccion suelo-estructura (SSI)
de elementos finitos del suelo retenido por muros. Los primeros analisis SSI para
excavaciones profundas utilizaron la relacion constitutiva hiperbdlica desarrollada por
Duncan & Chang (1970) para modelar el comportamiento del suelo y el elemento de unién

desarrollado por Goodman et al (1968) para modelar la interfaz.

Desde entonces, el FEM se ha empleado en numerosas ocasiones para modelar problemas
de SSI, en particular, el andlisis de deformaciones causadas por excavaciones profundas y
tuneles para estimar los movimientos del suelo inducidos por la excavacion y las cargas de
apoyo. Obtuvo una amplia aceptacion debido a su capacidad para modelar secuencias de
construcciéon complejas e incorporar propiedades detalladas especificas del sitio del
sistema de soporte estructural y los suelos circundantes (Finno & Harahap, 1991; Ng, 1992;
Whittle et al., 1993; Abdel- Rahman, 1993; Hashash & Whittle, 1996 y 2002; Ng & Yan,
1999; El-Nahhas & Morsy, 2002; El-Sayed & Abdel-Rahman, 2002; Kung et al., 2007b y
2009; y otros).
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Los primeros andlisis de elementos finitos de Interaccion Suelo-Estructura (SSI) del suelo
retenido por muros fueron presentados por Chang (1969), Clough & Duncan (1969, 1971),
Duncan & Clough (1971), Clough et al., (1972) y Christian & Wong (1973). Los primeros
analisis SSI para excavaciones profundas utilizaron la relacion constitutiva hiperbdlica
desarrollada por Duncan & Chang (1970) para modelar el comportamiento del suelo y el

elemento de union desarrollado por Goodman et al (1968) para modelar la interfaz.

El analisis de elementos finitos de excavaciones profundas y estructuras cercanas presenta

desafios especiales por las siguientes razones (Woods, 2003):

- La geometria cambia gradualmente.

- Se requieren soluciones a corto y largo plazo para algunos geo-materiales como las
arcillas.

- Deformaciones potencialmente discontinuas en la interfaz de la pared y el suelo.

- El contraste de rigidez suele ser alto entre el muro soportado y el edificio, y los

suelos circundantes.
Para simular de manera realista excavaciones profundas se debe considerar:

Modelos constitutivos del suelo.
Simulacion de excavacién y secuencia de la construcciéon
Modelacion de la interfaz.

Analisis bidimensional y tridimensional.

A A

Modelacion del efecto de estructuras ubicadas cerca de la excavacion.

Comunmente se emplean los analisis de elementos finitos en condiciones de deformacion
plana (2D), dada su aplicabilidad y facilidad en el montaje del modelo geotécnico. Sin
embargo, estos analisis bidimensionales no tienen en cuenta la geometria del proyecto a
analizar. Los andlisis tridimensionales (3D), tienen como ventaja modelar de manera

realista las condiciones propias a las cuales se va a enfrentar el proyecto.

Durante los ultimos afios diferentes autores han realizado comparaciones entre los analisis
bidimensionales y tridimensionales, demostrando que las simulaciones 3D mediante

elementos finitos puede modelar con mayor precisién el comportamiento de una excavacion
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y las deformaciones que tiene el sistema de contencién. A su vez, obtuvieron resultados

que son consistentes tanto con las correlaciones empiricas como los resultados de campo.
2.9 Modelos constitutivos de los suelos.

Las predicciones inexactas de elementos finitos que resultan de la utilizacién de un modelo
constitutivo que ignora el efecto del nivel de deformacion en el modulo del suelo pueden
subestimar la distorsién angular de la construccion y, en consecuencia, subestimar el nivel
de dafio esperado de la construccion causado por el asentamiento inducido por la

excavacion.

No obstante, se pueden utilizar modelos constitutivos simples (como el modelo
elastoplastico de Mohr-Coulomb o el modelo hiperbdlico de Duncan-Chang,1970) para
obtener predicciones realistas de la deformacion lateral del muro a pesar de su pobre
prediccion de los asentamientos (Jardine et al., 1986; Kung, 2010).

El modelo de endurecimiento del suelo (Hardening Soil HS) en sus dos variantes HS-
Standard y HS-SmallStrain explican la mayoria de las caracteristicas del comportamiento
del suelo. A pesar de la complejidad matematica del modelo HS, sus parametros tienen un

significado fisico explicito y pueden determinarse con pruebas de suelo convencionales.
2.9.1 Criterio de falla Mohr Coulomb.

El modelo elasto-plastico empleado corresponde a Mohr Coulomb considerado como una
aproximacion de primer orden al comportamiento no lineal del suelo desarrollado a partir de
la ley de Hooke (Nieto, A. et al, 2009), el cual representa un modelo eléstico perfectamente
plastico (Jia, 2018).

La especificacion de este modelo y su criterio tipicamente involucra la hipétesis de
Coulomb, que postulaba una relacion lineal entre la resistencia al corte en un plano y el

esfuerzo normal que actua sobre él.
T=c+ o,tang

Donde,

T = Resistencia al corte
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o, = Esfuerzo normal

@ = Angulo de friccién interna

¢ = Cohesién
Combinando el criterio de Coulomb con la representacion del circulo de Mohr del estado de
esfuerzos y considerando los estados admisibles, el criterio de falla de Mohr-coulomb en

términos de esfuerzos principales se puede expresar como:

1 1
F = 3 (0y — 03) + 3 (0, + 03) sinp —ccosep =0

La superficie de fluencia de este modelo es una linea en el espacio de esfuerzos 2D y tiene
una forma de piramide hexagonal irregular en el espacio de esfuerzos 3D como se presenta
en la Figura 7 que se ilustran mas adelante. La definicion de superficie de fluencia incluye
el &ngulo de Lode vy, por lo tanto, la proyecciéon de esta superficie de fluencia en el plano I1,
siendo la direccion normal la diagonal del espacio de esfuerzos, se desvia de la forma

circular del modelo de Drucker-Prager.

O+ P

Figura 7 Superficie de fluencia del modelo Mohr-Coulomb en espacio de esfuerzos 3D. Fuente: Rocscience
20109.

De acuerdo con lo expuesto anteriormente, es importante resaltar que para el presente

trabajo se decidi6 que el modelo constitutivo a emplear en las simulaciones numéricas
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corresponderd al modelo Mohr Coulomb dada su versatilidad y simplicidad, siendo usado
en diferentes condiciones de disefio y requiriendo pardmetros bésicos del suelo.
Adicionalmente, es uno de los modelos mas empleados en la practica y las simulaciones
en elementos finitos, puesto que no hay necesidad de suponer pardmetros geotécnicos que
requieren un namero importante de ensayos de laboratorio detallados, los cuales pueden

representar un alto costo al proyecto y un mayor tiempo en los analisis.
2.10 Programas empleados en los analisis.

Las simulaciones numéricas realizadas en el presente trabajo han empleado un software
que permitié relacionar el modelo constitutivo escogido, los parametros geomecanicos y
elementos estructurales, efectuando la interaccion suelo-estructura mediante el método de
elementos finitos en tres dimensiones. La herramienta computacional corresponde a RS3

(Rock and Soil 3-dimensional analysis program) de la casa Rocscience.

Asi mismo y con el objeto de comparar el comportamiento de los casos de estudio, se
realizaron modelaciones bidimensionales utilizando el programa de computador Phase 2

(RS2 - Rock and soil 2 — dimensional analysis program).

Se describe a continuacioén las caracteristicas de los programas empleados para los analisis

en el presente documento:

e RS3 (Rock and Soil 3—dimensional analysis program).

RS3 es una herramienta computacional que permite la construccién de modelaciones
tridimensionales en elementos finitos con geometrias complejas de estructuras civiles y
mineras. Es aplicable tanto roca como para suelo, para el andlisis de excavaciones
superficiales y subterrdneas, disefio de cimientos, terraplenes, tuneles, consolidacion,

aguas subterraneas, etc.

El software cuenta con modelos constitutivos basados en los criterios de Mohr — Coulomb,
Hoek-Brown Generalizado, Cam Clay y Drucker Prager. La malla que utiliza el programa
consta de elementos tetraédricos de 4 a 10 nodos. Adicionalmente, involucra en la
modelacion diferentes etapas que simulan la secuencia de construccion y permiten llevar a

cabo un analisis més riguroso con resultados confiables.
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Asi mismo, permite la incorporacion de un elemento de ‘“interfase” dentro de las
modelaciones, esto con el propdsito de simular con precisién la interaccion real entre un
elemento estructural y el suelo adyacente. De acuerdo con algunas investigaciones
enfocados en los efectos que tienen las propiedades de la “interfase”, han concluido que al
involucrar estos elementos en modelos con el criterio de falla de Mohr Coulomb, se obtienen
resultados satisfactorios para el tipo de analisis que busca determinar el comportamiento
del suelo adyacente a un elemento estructural (Day & Potts 1998; Xie et al 2013; Li & He
2008).

Para la definicion y creacion de la “interfase” en el programa RS3, se deben especificar
parametros como: el angulo de friccion (¢), la cohesion (c), la resistencia a la tension, y

madulo eléstico y peso unitario tanto del elemento estructural.

e Phase 2 (Rock and Soil 2—dimensional analysis program).

Phase2 es un programa de computador que permite el andlisis de elementos finitos en dos
dimensiones, el cual cuenta con criterios de falla tales como: Mohr-Coulomb, Hoek — Brown

y Cam Clay, los cuales se pueden incorporar durante la creacion del modelo de andlisis.

A su vez el programa permite la modelacién por etapas, simulando los procesos reales que
tiene una construccion, se puede usar para un rango amplio de proyectos en Ingenieria
como el disefio de excavaciones y el analisis de infiltracion, en célculos probabilisticos y

dinamicos (Rocscience Inc., 2010).
2.11 Revisién de casos estudio en el mundo.

Durante los ultimos afios diferentes autores han realizado comparaciones entre los analisis
bidimensionales y tridimensionales, demostrando que las simulaciones 3D mediante
elementos finitos puede modelar con mayor precision el comportamiento de una excavacion
y las deformaciones que tiene el sistema de contencion. A su vez, obtuvieron resultados

gue son consistentes tanto con las correlaciones empiricas como los resultados de campo.

En la Tabla 3 se resume los resultados obtenidos a partir de las modelaciones realizadas:
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Tabla 3. Referencia de algunos estudios empleando andlisis de elementos finitos. Elaboracion propia.

. Tipo de Modelo Geometria . 5 Lo .
Autor Caso de estudio Lugar P R Consideraciones relevantes Resultados Limitaciones Observaciones
caso 9 constitutivo excavacion
- El andlisis de elementos finitos
El modelo en condiciones no - . .
. - bidimensional teniendo en cuenta la
Profundidad de drenadas puede proporcionar . i
A v . deformacién en el plano, se puede utilizar
excavacion:8.6 m una buena prediccion de los | Un problema comin en el L
S . . para evaluar el rendimiento de emplear
Ancho de movimientos en una | andlisis de excavaciones y
. L elementos de reforzamiento
i Mohr- excavacién: 42 m excavacion, donde los | profundas, corresponde a la N
Ou, C. Y Andlisis _en elementos Coulomb Longitud de | Andlisis de una excavacion | parametros de resistencia del | limitacién para obtener los datos (contrafuertes), pero solo hasta cierto
g : * | finitos - problemas de una | Real Tapei - y gitud, . . P - p punto. Para algunas situaciones, como los
(2016) excavacion profunda Hardening excavacion: 44 m | profunda cony sin contrafuertes | suelo deben determinarse a | de las pruebas de suelo que muros con contrafuertes. donde su
p soil Estructura de partir de pruebas de | menudo son de baja calidad interaccion entre las estructl;ras el suelo
contencién: pantalla laboratorio o de campo, pero | debido a la dificultad de tomar es complicada, el anélisis tridinzensional
Longitud pantalla: 21 el médulo de Young solo | muestras inalteradas “in-situ”. ! .
m 9 P vede seleccionarseg artir puede evaluar de manera realista la
P . ap efectividad de estos elementos en
de correlaciones empiricas. N
excavaciones profundas.
Se tuvo en cuenta una carga
distribuida superficial de 10kPa -
ara  evitar  los osibles Los momentos de flexion
problemas numéricosp Lo | calculados alrededor del eje Generalmente  se  asume
Eueden surgir ' qdel horizontal son | condiciones de deformacion en | Las  esquinas concavas de las
Profundidad de desprendimiento de los | Significativamente mas | el plano para las partes medias, | excavaciones profundas son un ejemplo
excavaciéon: 8 m elenﬁentos de  suelo |a | Pequefios en el caso del | yen algunos casos, condiciones | tipico donde los efectos 3D no se pueden
Angulos  de las estructura de contencic’)r): on | @ndlisis 3D que en el modelo asimétricas para la proximidad | descuidar.
esquinas: entre 72° y . fundas debid de deformacién en el plano | de las  esquinas.  Dicha
Szepesahézi, | Comportamiento del suelo Mohr- 141° reg;ones poco pro url; ats N Idol 2D. suposicion puede proporcionar
A etal, (2015) y la estructura cerca de las | Teérico | --- Coulomb Secciones del muro | & Ia pequena cobertura de resultados confiables en el caso
St esquinas concavas. alrededor de la | SU€l0- de excavaciones con lados
esquina: entre 7 y 10 largos y distribuciones de carga
m. consistentes, pero para
Estructu_r,a X I de Los momentos aumentan pmb"?”.‘as con ge‘g!“‘?"'as mdasl Los anélisis bidimensionales no tienen en
contencion: pantalla | 5o empled una profundidad de | significativamente en  las comlp ejas o coz |<:|one§ €| cuenta el efecto de arqueamiento y el
empotramiento del elemento de | proximidades de las esquinas | SY€ IO’ d Se  pue efr) blo tener | comportamiento  anisotrépico  de  la
contencién importante, con el fin | céncavas,  incluso  son | resultados poco confiables. estructura, donde la magnitud de los
de evitar la falla de fondo. superiores a los momentos momentos de flexion es complicada de
alrededor del eje horizontal. estimar.
Profundidad de Los andlisis en condiciones | Debido a los altos costos
Andlisis tridimensional excavacion: 9.1 m de deformacién en el plano | computacionales asociados con | El andlisis de la deformacién en el plano
Hashash, Y. et | . ” ; Neural ’ : Arcilla blanda con espesores | en algunos casos son | el modelo 3D, las etapas de | bidimensional se realiza generalmente
inverso de una excavacién | Real Chicago Estructura de ) - S H P
al. (2010) ) Network (NN) P hasta de 17 m. inconsistentes con el | construccion se seleccionaron | para evaluar los movimientos del muro y
profunda en arcillas. contencion:

tablestacas

comportamiento real de una
excavacion.

cuidadosamente para minimizar
el nimero de etapas de célculo.

el suelo,
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Tipo de

Modelo

Geometria

Autor Caso de estudio Lugar o Py Consideraciones relevantes Resultados Limitaciones Observaciones
caso constitutivo excavacion
Los asentamientos previstos
alrededor del sitio de
excavacion, reflejaron fuertes . -
Los analisis numéricos 3D superan las
efectos 3D y fueron - .
) limitaciones de la suposicion de esfuerzos
consistentes tanto con las
; - en el plano en el andlisis 2D.
correlaciones empiricas
como los resultados de
campo.
Los resultados de los analisis
150 simulaciones numéricas en | estan representados por la | Ni los datos de campo ni el
elementos finitos realizadas | relacion de deformacion en el | procedimiento empirico, | Se pueden definir las condiciones en las
para definir los efectos de la | plano (PSR), definida como el | proporcionan informacion | que los resultados de la deformacién del
geometria de la excavacion, la | movimiento méaximo en el | directa sobre silos movimientos | plano bidimensional (2D) son aplicables a
rigidez del sistema de | centro del elemento de | maximos se pueden estimar de | lageometria real 3D y desarrollan factores
contencion 'y el factor de | contenciéon obtenida por los | manera confiable sobre la base | que definen los efectos de rigidez cerca de
. seguridad contra la falla de | andlisis 3D, dividido por el | de suposiciones de deformacién | las esquinas.
Profundidad de | fondo. calculado por una simulacién | plana.
excavacion: entre 9.8 de deformacién plana (2D).
y 134 m
Ancho de
: Efectos tridimensionales . excavacion: entre 20y
Finno, R. et al. ; - Hardening L ltados indi I o
(2007) para excavaciones | Teorico soil (HS) 80 m os resultados indican que e Los movimientos cerca del centro del
soportadas en arcillas Longitud de | | o5 parametros utilizados para valor de PSR (relacion de sistema de retencién calculados por
formacion en el plan . i i
iégavacwn.entreZOy el modelo de suelo HS son \(jeeo aafl::tadi € lgrﬁ_l 0) Izs; Para las excavaciones con e_nfoques de elemep_to_sflnltos pueden ser
M. | representativos de las arcillas ’ por: grandes distancias entre un | diferentes en el analisis 2D que en el 3D.
Estructura de ) . relaciones de la longitud del o
L glaciales compresibles en el - estrato rigido y el fondo de la
contencién: pantalla > . muro y la profundidad de L P
area de Chicago, y se " excavacion, el célculo en 2D de
obtuvieron comparando los excavacion (L/He), las los movimientos cerca del
dimensiones planas de la
valores computados de los excavacion (BIL), la rigidez centro del elemento de Los movimientos calculados por el
movimientos laterales con los del sistema de co’ntencign ol contencion generalmente andlisis 3D son menores Ee los
medidos en la excavacion del factor de sequridad de la félla sobreestima los  resultados calculados or simulaciongs de
Centro de Disefio Ford en 9 obtenidos en campo. S P
Evanston. lllinois de fondo. De estos factores la deformacion en el plano para las
! ’ relacion L/He fue la mas excavaciones mas pequefias.
influyente en los resultados.
i La precision de los valores P »
Profundidad de L - i p El andlisis de la deformacién en el plano
Andlisis tridimensional en excavacién: 16 m anglms de wuna excavacion | Los resultados de los andlisis prgdmhqs se ve afectade} por la podria arrojar resultados conservadores
Ou,C.Y.etal elementos  finitos ara | Teorico Modelo Ancho de | tipica con un estrato de | 3D muestran una estrecha | existencia de la esquina de especialmente para la seccién central de;
(1996) : P hiperbélico excavacion: entre 20y | subsuelo arcilloso suave a | relacion con las mediciones | excavacion, especialmente en p p 9 A
excavaciones profundas : ; ) . elemento de contencién relativamente
100 m | medio de campo. excavaciones  que  tienen corto
Longitud de paredes relativamente cortas .

excavacion: entre 40 y
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A Tipo de Modelo Geometria A A A ey S A
Autor Caso de estudio P Lugar o Py Consideraciones relevantes Resultados Limitaciones Observaciones
caso constitutivo excavacion
100 m
ES”“””,',a' (Ijle Gran almacenamiento de
chntencmn. pa”tﬁ a computadoras y al enorme | Para las secciones cerca de las
Spesor pantalla: tiempo de calculo requerido. | esquinas, el andlisis seria )
0.70 m : A ; Las excavaciones son de naturaleza
. ) Es necesario minimizar el | mucho mas conservador porque roblemas tridimensionales
Longitud pantalla: 32 ntmero de grados de libertad | no se consideran los efectos | P :
m sin sacrificar la precision del | tridimensionales en esta region
anélisis.
El perfil subsuperficial en el sitio . .
’ Los analisis 2D arrojaron resultados
estd compuesto por nueve } -
. P L conservadores mientras los analisis 3D
Real Hai-Hua capas de arena limosa alterna y

Profundidad de
excavacion: entre
20.3 m
Estructura de
contencién: pantalla

Espesor pantalla: 1.1
m
Longitud pantalla: 42
m

depésitos de arcilla limosa sobre
una gruesa formacién de grava

El anélisis en elementos
finitos tridimensionales esta
cerca de las mediciones de
campo para cada etapa de la
excavacion.

La simulacién de la excavacion
mediante el método de
elementos finitos se realiz6 con
la eliminacién de los elementos
que representan el suelo
excavado.

son mas cercanos a la realidad.

El método de elementos finitos de
deformacion en el plano se ha utilizado en
el andlisis de excavaciones profundas
durante muchos afios, pero ain queda
por resolver el grado de precisiéon del
andlisis, tal como se ve afectado por la
existencia de las esquinas en
excavaciones tipicas
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A partir de la tabla anterior, se concluye que los analisis tridimensionales en elementos
finitos para excavaciones profundas modelan de manera realista la interaccion suelo-
estructura de elementos empleados como reforzamiento del sistema de contencion
(contrafuertes), ademas de tener en cuenta la geometria de la excavacion tal como lo infiere
Ou, C. Y (2016).

Adicionalmente, los andlisis 3D tienen en cuenta los efectos de las esquinas, el
arqueamiento del elemento de retencidén y el comportamiento anisotrépico de la estructura,
particularidad que no tienen las modelaciones bidimensionales (Szepesahazi., et al, (2015).,
Ou., et al. (1996)).

Finalmente, se ha demostrado que el método de elementos finitos de deformacién en el
plano se ha utilizado en el analisis de excavaciones profundas durante muchos afios, pero
aun queda por resolver el grado de precision del andlisis, puesto que estas modelaciones
podrian arrojar resultados conservadores, mientras que las simulaciones tridimensionales
muestran una estrecha relaciéon con los resultados de las mediciones de los trabajos de
campo. Sin embargo, estos andlisis 3D tienen como limitacion el alto costo computacional
relacionado con tiempo que requiere realizar dichas modelaciones (Ou., (2016),
Szepesahazi., et al, (2015)., Hashash., (2010), Finno., (2007), Ou., et al. (1996)).

64



Capitulo 3
Caracteristicas de los casos de estudio
3.1 Informacion disponible.
Se analizaron dos excavaciones de mas de 8.00 m de profundidad que, de acuerdo con el
Sire (Sistema de informacién para la gestion de riesgos de atencién y de emergencias de
Bogota), se encuentran localizadas en zona geotécnica Lacustre y zona de respuesta

simica Lacustre 200, compuestas principalmente por suelos blandos caracteristicos la

ciudad de Bogota.

Se presenta en la Figura 8 la ubicacién de los proyectos analizados:

Guasea

Madrid

Figura 8 Localizacién general de los proyectos objeto de analisis, zona de respuesta sismica segun Decreto
523 de 2010. Fuente: Sistema de informacion para la gestion de riesgos y atenciéon de emergencias de Bogota
(SIRE).

Se resume a continuacion la informacion recopilada para la elaboracién del presente trabajo
correspondiente a: propiedades fisicas, parametros geotécnicos de disefio, posicion del
nivel freatico, asi como las caracteristicas de las excavaciones, dimensiones, sistema de

contencion, marco de rigidez y plan de seguimiento y monitoreo empleado.
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3.2 Descripcién de las excavaciones objeto de analisis.

Se describen a continuacion las excavaciones que fueron objeto de analisis en el presente

documento:

3.2.1 Proyecto A.

3.2.1.1 Perfil estratigréfico.

De acuerdo con los registros de exploracién del subsuelo, el perfil estratigrafico se

encuentra constituido principalmente por estratos altamente compresibles y de baja

resistencia. La estratigrafia promedio detectada en la zona objeto de estudio se describe

en la Tabla 4 continuacion:

Tabla 4. Descripcion del subsuelo — Proyecto A. Elaboracion propia.

Profundidad

Descripcién

0.00-0.50 m

Placa de concreto de 30 cm, seguida por un relleno de recebo habano, algo
de arena y arcilla.

0.50 - 1.50/1.60 m

Limo organico, algo arenoso café, de consistencia firme. La resistencia al
corte, tomada con penetrémetro manual y/o veleta de campo, arrojé un
valor de 1.00 kg/cmz2. El ensayo de penetracion estandar arrojé un valor de
4 golpes/pie.

0.50/1.60 - 3.00/4.00 m

Arcilla habana, algo arenosa con vetas de 6xido, de consistencia dura a
firme. La resistencia al corte, tomada con penetrometro manual y/o veleta
de campo arroj6, valores entre 1.0y 1.75 kg/cm2. El ensayo de penetracion
estandar arrojé un valor de 7 golpes/pie. Segun la USCS el estrato clasifica
como CH.

3.00/4.00 - 37.00 m

Limo arcilloso y/o arcilla limosa de color café/gris, con algo de arena fina,
turba y pintas de talco, de consistencia blanda. La resistencia al corte,
tomada con penetrémetro manual y/o veleta de campo, arrojé valores entre
0.25 y 0.50 kg/cm2. El ensayo de penetracion estandar arrojé valores entre
2y 3 golpes/pie. Segun la USCS el estrato clasifica como CH y MH.

37.00 -45.00 m

Limo arcilloso y/o arcilla limosa café/gris, con algo de arena fina, turba y
pintas de talco, de consistencia medio firme. La resistencia al corte, tomada
con penetrémetro manual y/o veleta de campo, arrojo valores entre 0.60 y
0.75 kg/cm2. El ensayo de penetracion estandar arrojéo un valor de 5
golpes/pie. Segun la USCS el estrato clasifica como CH y MH.
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Con base en los ensayos de penetracion estandar y resistencia al corte no drenada,

realizados in-situ, se graficaron los valores del nimero de golpes por pie (N) y la resistencia

a la compresion simple (qu) en funcién de la profundidad, como se muestra en la Figura 9.
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Figura 9 Valores de N del ensayo de SPT y qu (tomado con penetrémetro de bolsillo) en funcién de la

profundidad — Proyecto A. Elaboracién propia.

Adicionalmente se presenta en la Figura 10 un perfil estratigrafico incluyendo las cotas de

la excavacion objeto de analisis:

=

Limo arcilloso gris - MH

Figura 10 Perfil estratigrafico — Proyecto A. Elaboracién propia.
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3.2.1.2 Parametros fisicos.

A partir de los resultados obtenidos en los ensayos de humedad natural y limites de
Atterberg, se graficaron los parametros fisicos en funcion de la profundidad, en donde se
observan contenidos de humedad natural entre 61.88% y 145.45%, asi como limites
liquidos del orden de 90.60% y 203.80%. Los contenidos de humedad natural (wn) estan en
su mayoria muy cercanas al limite liquido (LL), reflejando la consistencia blanda de los

estratos alli detectados, tal y como se presenta en la Figura 11.:

Parametros fisicos
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Humedad natural y limites de atterberg (%)

Figura 11 Contenido de humedad natural y limites de consistencia en funcién de la profundidad. Elaboracion
propia.

Basandose en el estudio de suelos se encuentra que los materiales detectados tienen
pesos unitarios entre 1.40 t/m3y 1.50 t/m3.
3.2.1.3 Parametros geomecanicos.

Segun el estudio de suelos, los pardmetros de resistencia al corte y compresibilidad de los
mantos a lo largo de la profundidad fueron definidos a partir de los ensayos de campo y

laboratorio, los cuales se resumen en la tabla 5:
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Tabla 5. Parametros geomecanicos no drenados — Proyecto A. Elaboracion propia.

Estrato Estrato pprgorj]ueré?édfn?) v (t/m3) | cu(kg/cm?) | Eu (t/m?)
1 Limo organico 0.50 - 1.55 1.40 0.50 810
2 Arcilla habana 1.55 - 3.60 1.50 0.63 984
3 Limo arcilloso 3.55-37.00 1.40 0.23 507
4 Limo gris 37.00 - 45.00 1.40 0.35 676

3.2.1.4 Dimensiones, geometriay profundidad de excavacion.

El proyecto requirié una excavacién de 10.65 m de profundidad para dar cabida a los 3
sétanos previstos. Las dimensiones en planta de la excavacion fueron de 19.0 x 63.0 m,

como se presenta en la Figura 12:

19,01 m

!

Figura 12 Planta general indicando las dimensiones de la excavacién - Proyecto A. Elaboracion propia.

Los s6tanos que hacen parte del proyecto tienen alturas variables; la Tabla 6 se resume los

niveles con respecto a la superficie del terreno.

Tabla 6. Niveles de excavacion - Proyecto A. Elaboracion propia.

Sol\'igno Altura de s6tano (m) | Cota de excavacion (m)
1 4.20 -4.20
2 3.10 -7.30
3 3.35 -10.65

En la Figura 13 presenta un corte de la excavacion:

= o w w T w =
Sétano 1: Cota-4.20m

w
Sétano 2: Cota-7.30m

10.65m

w
Sétano 3: Cota-10.65m

Figura 13 Corte longitudinal - Proyecto A. Elaboracion propia.
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3.2.1.5 Sistema de contencidon y marco de rigidez.

Dadas las caracteristicas de la excavacion, se emple6 como sistema de contencién una

pantalla pre-excavada de 0.40 m de espesor y de 18.0 m de longitud.

Como marco de rigidez se construyeron una serie de vigas (tanto cabezal como cinturén)
de 3.50 m de ancho y altura de 0.60 m. Adicionalmente, el sistema de apuntalamiento se
encuentra conformado por una serie de barretes de 0.40 m x 2.00 m, con una longitud de
29.85 m, y vigas centrales con anchos de 2.60 y 3.00 m, dejando 4 ventanas de 11.60 m

para la extraccion del material.

La Figura 14 presenta un esquema del sistema de apuntalamiento:

Vigas Centrales de 260 m . Vigas Centrales de 300 m Vigas Centrales de 260 m

Vigas Cabezal y cinturon de 3.50 m

Vigas Cabezal y cinfurén de 3.50 m

Barretes: 0.40 m x 200 m

Figura 14 Sistema de apuntalamiento - Proyecto A. Elaboracion propia.

3.2.1.6 Proceso constructivo de excavacion.
La excavacion se efectud de acuerdo con la siguiente secuencia:

e Etapa 1: construccion y fundida de la pantalla pre-excavada y los barretes.

e FEtapa 2: fundida de la viga cabezal y las 3 vigas centrales.

e Etapa 3: la excavacion se realizé completa hasta la cota -2.175 m y por etapas hasta
alcanzar la cota -4.20 m, correspondiente al primer sétano.

e Etapa 4: una vez alcanzada la cota -4.20 m, se construy0 la viga cinturdn y sus
correspondientes vigas centrales.

o FEtapa 5: se continud por etapas con la excavacion del segundo sétano (cota -7.30

m de profundidad).
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o FEtapa 6: una vez alcanzada la cota del segundo sétano, se construyé la segunda
viga cinturén y las vigas centrales correspondientes.
o FEtapa 7: finalmente, se realiz6 la excavacién hasta alcanzar la cota de -10.65 m de

profundidad, permitiendo la construccion de la placa de contrapiso.
3.2.1.7 Instrumentacién geotécnica.
El plan de seguimiento y monitoreo empleado en el proyecto estuvo compuesto por:

¢ Inclinbmetros: 8 inclindmetros con una longitud igual a la de la pantalla, embebidos
en la misma.

e Piezémetros: 6 piezometros de Casagrande de 20 m de longitud.
La Figura 15 muestra la ubicacién de la instrumentacion instalada en el proyecto:

=
Inc 2 Inc 3 Inc 4

Inc 1 i Inc 5

B PCG1 PCG6 '

I‘ PCG2 PCG2 g B PCG4 PCG5 g

Inc 8 Inc7 Inc 6

Figura 15 Localizacion de la instrumentacién geotécnica instalada en el proyecto A. Elaboracién propia.

La instrumentacion se monitore6 en un periodo de 11 meses y medio, iniciando con la
instalacion de los elementos en agosto del 2014 y finalizando el 07 julio del 2015, con una

frecuencia aproximada de dos lecturas semanales.

En la Tabla 7 se presenta la localizacion y comentarios con referencia a los inclinémetros

instalados:
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Tabla 7. Localizacion y observaciones de la instrumentacién — Proyecto A. Elaboracién propia.

Inclin6metro

Inc-1

Inc-2 | Inc-3 |

Inc-4 Inc-5

Inc-6

| Inc-7 | Inc-8

Ubicacion

Costado norte

Costado Oriental Costado sur

Costado occidental

La lectura inicio

Observacion | en septiembre de

2014

Obstruccioén del
elemento a una
profundidad de 11.0
m. m.

La dltima lectura se
registré el 04 de
julio de 2015.

Obstruccién del
elemento a una
profundidad de 6.0

En la Tabla 8 se presenta un resume de la secuencia constructiva con las deformaciones

al final de cada etapa. Las deformaciones al final de cada etapa fueron contrastadas con

los resultados de un programa de elementos finitos.

Tabla 8. Etapas constructiva y deformaciones segun la instrumentacién — Proyecto A. Elaboracion

propia.

Fecha

Etapas constructivas

Deformaciones al
final de cada etapa

Agosto - 2014

Etapa 1: instalaciébn de los elementos estructurales tipo
pantallas, vigas cabezales y centrales.

Agosto - Septiembre

Etapa 2: excavacién del sétano 1 (cota -4.20 m de
profundidad)

Entre 1.0y 4.5cm

Noviembre - Diciembre

Etapa 3: construccion del sistema de apuntalamiento, vigas
cinturén y centrales.

Entre 3.0y 7.0 cm

Febrero - Marzo 2015

Etapa 4: excavaciéon del s6tano 2 (cota -7.30 m de
profundidad).

Entre 7.0y 8.5cm

Etapa 5: construccion de las vigas cinturdn y centrales a nivel

Marzo - Abril . Entre 7.0y 10.3 cm
de segundo sétano.
Abril - Mayo Etapa 6: excavacién del sétano 3. Entre 7.5y 10.5 cm
Mayo - Julio Etapa 7: construccion de la placa de contrapiso. Entre 10y 12.0 cm
Deformacion
Julio Fin de la excavacion. méaxima acumulada
de 12.38 cm

En las figuras 15 a 20 se presentan la historia de deformaciones registradas en los

inclinbmetros para las diferentes profundidades de excavacion:
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INCLINOMETROS

Costado Norte:

Figura 16 Lecturas de campo inclindmetro No. 1 — afio 2014 y 2015 respectivamente. Elaboracion propia.

Inclinébmetro No. 1:
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Figura 17 Lecturas de campo inclinometro No. 2 — afio 2014 y 2015 respectivamente. Elaboracién propia.
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e Inclinébmetro No. 3;
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Figura 18 Lecturas de campo inclindmetro No. 3 — afio 2014 y 2015 respectivamente. Elaboracion propia.

e Inclinébmetro No. 4:
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Figura 19 Lecturas de campo inclinometro No. 4 — afio 2014 y 2015 respectivamente. Elaboracién propia.

74



e Inclinémetro No. 7;
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Figura 20 Lecturas de campo inclinémetro No. 7 — afio 2014 y 2015 respectivamente. Elaboracion propia.
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Figura 21 Lecturas de campo inclinometro No. 8 — afio 2014 y 2015 respectivamente. Elaboracién propia.
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Con base en lo anterior se resume en la Tabla 9 las deformaciones méximas registradas

en cada uno de los inclindmetros monitoreados:

Tabla 9. Deformacion méxima segun la instrumentacién — Proyecto A. Elaboracién propia.

Inclinémetro Def - . Profundidad registrada
No. eformacion maxima (cm) (m)
1 11.10 15.5
2 9.77 14.0
3 12.38 15.0
4 9.60 10.0
7 11.77 13.5
8 11.11 9.5

Se debe anotar que los resultados de las modelaciones tridimensionales realizadas han

sido comparados con respecto al inclinémetro No. 3, dado que elemento registré la mayor

deformacién presentada en el proyecto.

PIEZOMETROS

De acuerdo con las lecturas monitoreadas, la tabla de agua se estabilizé a una profundidad

de 3.50 m aproximadamente. Cabe resaltar que este nivel fue empleado en las

modelaciones numéricas realizadas.

En la Figura 22 se muestra la posicién del nivel freético:

0.50 -

-050 4

Piezometros de casagrande

- -1.50 \ r“, -~
E
[=]
2 250 1 ] \“\
E .\._A
9 -350 =
/
2
o /
T o =
= ey, o
-550 4
-6.50 T 1
< = o (] o ol = o
2 2 3 g $ 8 8 z 3 2
= o s P~ o~ 4 w b - (=]
- Fecha ™
Pz1(150m) —&—Pz2(150m) Pz 3(15.0m) Pz4(150m) —e—Pz5(150m) Pz 6 (15.0m)

Figura 22 Niveles de la tabla de agua monitoreada en el proyecto A. Elaboracion propia.
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3.2.2 Proyecto B.

3.2.2.1 Perfil estratigréfico.

Con base en las exploraciones efectuadas, el perfil estratigrafico se encuentra compuesto

por mantos de baja resistencia al corte, lentes de turba y/o materia organica, asi como la

presencia de algunos estratos de arena de densidad alta.

La estratigrafia promedio se describe en la Tabla 10:

Tabla 10. Descripcion del subsuelo — Proyecto B. Elaboracion propia.

Profundidad

Descripcioén

0.00 - 0.30/1.40 m

Capa vegetal. En los sondeos No. 1y 4 se encontré un relleno de recebo,
arcilla y escombros de 0.90 m y 1.40 m de espesor respectivamente. El
ensayo de penetracion estandar arrojo valores entre 6 y 55 golpes/pie.

0.30/1.40 - 0.90/1.50 m

Arcilla orgénica de color carmelita y consistencia blanda a dura. El ensayo
de penetracion estandar arroj6 valores entre 2 y 19 golpes/pie.

0.90/1.50 - 2.00/3.00 m

Arcilla y/o limo arcilloso gris verdosa, de consistencia blanda a firme. La
resistencia a la corte obtenida del ensayo de compresién inconfinada arroj6
un valor de 0.40 kg/cmz2. El ensayo de penetracion estandar arrojo valores
entre 2 y 8 golpes/pie. Segun la USCS el estrato clasifica como MH y CH.

2.00/3.00 - 3.00/4.90 m

Limo arcilloso y/o arcilla limosa de color gris oscuro de consistencia blanda.
La resistencia al corte obtenida del ensayo de compresion inconfinada
arrojé un valor de 0.33 kg/cmz2. El ensayo de penetracién estandar arrojo
valores de 2 golpes/pie. De acuerdo con la USCS el estrato clasifica como
CH.

3.00/4.90 - 19.00/31.00 m

Limo arcilloso y/o arcilla limosa carmelita, de consistencia muy blanda a
blanda, con algunos lentes orgénicos. La resistencia al corte obtenida del
ensayo de compresion inconfinada arroj6 valores entre 0.25 y 0.52 kg/cmz.
El ensayo de penetracion estandar arrojé valores entre 1/18” y 4 golpes/pie.
Segun la USCS el estrato clasifica como MH, CH y MH-CH.

19.00/31.00 - 37.50/42.10 m

Limo y/o arcilla limosa carmelito de consistencia blanda a medio firme, con
algunos lentes de turba y/o materia orgénica. La resistencia al corte
obtenida del ensayo de compresion inconfinada arrojé un valor de 0.48
kg/cm2. El ensayo de penetracion estandar arrojo valores entre 2 y 6
golpes/pie, con valores hasta de 11 golpes/pie en los lentes de turba y
materia orgénica descritos. De acuerdo con la USCS el estrato clasifica
como MH y CH.
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Profundidad

Descripcién

37.50/42.10 - 70.00 m

Intercalaciones de arcilla arenosa y/o limo arenoso de consistencia medio
firme a muy dura y arena limosa fina de densidad muy compacta. La
resistencia al corte obtenida del ensayo de compresion inconfinada en los
estratos arcillosos arrojé valores entre 0.47 y 0.91 kg/cm2. El ensayo de
penetracion estandar arrojé valores entre 12 y 92 golpes/pie en los estratos
arcillosos y/o limosos y entre 20 golpes/pie y 150 golpes para 1” en los
estratos granulares. Segun la USCS el estrato clasifica como CH y CL.

De acuerdo con los ensayos de penetracion estandar se graficaron los valores del nimero

de golpes por pie (N) en funcién de la profundidad, como se presenta en la Figura 23:
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Figura 23 Valores de N del ensayo de SPT en funcion de la profundidad - Proyecto B. Elaboracion propia.
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En la Figura 24 se presenta un perfil estratigrafico incluyendo las cotas de la excavacion:

Limo arcilloso y/o arcilla limosa -
MH-CH

Turba

Arcilla y/o limo arenoso - CH

Arena limosa

Arcilla y/o limo arenoso - CH

Figura 24 Perfil estratigrafico - Proyecto B. Elaboracion propia.

3.2.2.2 Parametros fisicos.

Teniendo en cuenta los resultados obtenidos de los ensayos de humedad natural y limites
de Atterberg, se observé que los contenidos de humedad arrojaron valores entre 69.70% y
232.40%, mientras que los limites liquidos reportaron valores del orden de 90.90% vy
246.10%. Lo anterior evidencia que los contenidos de humedad natural se encuentran
cercanos al limite liquido, en donde se confirma la consistencia blanda de los mantos alli

encontrados.

En la Figura 25 se presenta los parametros fisicos de los materiales detectados en la zona

objeto de estudio:
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Figura 25 Contenido de humedad natural y limites de consistencia en funcion de la profundidad - Proyecto B.

Elaboracion propia.

Adicionalmente, los materiales detectados tienen pesos unitarios entre 1.20 t/m3y 1.92 t/m3.

3.2.2.3 Parametros geomecanicos.

De acuerdo con el estudio de suelos, los parametros de resistencia al corte y

compresibilidad de los mantos a lo largo de la profundidad fueron definidos a partir de los

ensayos de campo y laboratorio, los cuales se resumen en la Tabla 11:

Tabla 11. Parametros geomecanicos no drenados — Proyecto B. Elaboracion propia.

Estrato pﬁgorilueré?(l)d?n?) ¥ (t/m3) (kg(/:::JmZ) ¢ (°) | Eu (t/m?)
1] Limo arcilloso y/o arcilla limosa 0.00 - 31.0 1.20 0.16 557
2 Turba 31.0-375 1.30 0.26 559
3 Arcilla y/o limo arenoso 37.50-47.5 1.92 0.75 1615
4 Arena 47.5-54.0 1.80 30 4277
5 Arcilla y/o limo arenoso 54.0-70.0 1.92 0.75 1615
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3.2.2.4 Dimensiones, geometriay profundidad de excavacion.

El proyecto contempld la construccion de 4 s6tanos desarrollando una excavacion de 14.0

m de profundidad. Las dimensiones en planta fueron de 120.45 m x 271.50 m como se

presenta en la Figura 26:

2715 m

120,45 m

Figura 26 Planta general indicando las dimensiones de la excavacion — Proyecto B. Elaboracién propia.

La Tabla 12 resume los niveles de los sGtanos con respecto a la superficie del terreno que

componen el proyecto y en las figuras 27 y 28 se presenta la informacion alzada:

Tabla 12. Niveles de excavacion — Proyecto B. Elaboracion propia.

Soétano No. | Altura de s6tano (m) Cota de excavacién (m)
1 4.40 -4.40
2 3.10 -7.50
3 2.50 -10.00
4 4.05 -14.05

14 .05 m

Figura 27 Corte longitudinal — Proyecto B. Elaboracion propia.

Sétano 1 cota 4.40 m

Sotano 2 cota 7.50m

Sétano 3: cota 10.00 m

Sétano 4: cota 1406 m

Tt

i

T

Tt

i

Figura 28 Corte longitudinal — Zoom - Proyecto B. Elaboracién propia.

81




3.2.2.5 Sistema de contencion y marco de rigidez.

El sistema de contencién empleado para esta excavacion correspondié a una pantalla pre-

excavada de 0.60 m de espesor y de 28.0 m de longitud.

En cuanto al sistema de apuntalamiento se construyeron una serie de vigas (cabezal y

cinturén) con anchos entre 7.00 m y 17.60 m, con alturas entre 0.30 y 0.60 m. Las vigas

centrales tuvieron anchos entre 7.50 y 10.00 m, dejando 24 ventanas para la extraccion del

material de la excavacion.

En la Figura 29 se presenta un esquema en planta del sistema de apuntalamiento:

Viga cabezal y cinturén anchos
entre 8.0my17.6m

Viga cabezal y cinturén de 10.50 m de ancho

Vigas centrales entre 7.50 my 10.0 m|

Viga cabezal y cinturén anchos
entre 7.0my13.77 m

Pantalla: 0.60 m espesor y 28 m de longitud / Viga cabezal y cinturen de 7.0 m de ancho

Figura 29 Sistema de apuntalamiento — Proyecto B. Elaboracién propia.

3.2.2.6 Proceso constructivo de excavacion.

La excavacion se realizd de acuerdo con el siguiente proceso constructivo:

Etapa 1: construccién y fundida de la pantalla pre-excavada.

Etapa 2: fundida de la viga cabezal y vigas centrales de 0.60 m de altura.

Etapa 3: la excavacion se realiz6 a doble altura hasta una profundidad de 7.50 m
correspondiente al primer y segundo sétano.

Etapa 4: una vez alcanzada la cota -7.50 m, se construyé la viga cinturén de 0.60
m de altura, asi como sus correspondientes vigas centrales.

Etapa 5: se efectud la excavacion del tercer sétano (cota -10.0 m de profundidad).
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e Etapa 6: se construyd la segunda viga cinturdn y vigas centrales de 0.30 m de altura.
o Etapa7: finalmente, se realizé la excavacién por etapas hasta alcanzar la cota 14.05

m de profundidad, permitiendo la construccion de la placa de contrapiso.
3.2.2.7 Instrumentacién geotecnia.

El proyecto empleo un plan de seguimiento y monitoreo el cual estuvo compuesto por los

siguientes elementos:

e Inclinébmetros: 10 inclinbmetros de 17 y 36 m de longitud, instalados en el terreno.

o Piezdémetros: 13 piezobmetros de Casagrande e hilo vibratil de 9 y 15 m de longitud.

En la Figura 30 se muestra la ubicacién de la instrumentacion instalada:

4
Inc2 @ =] Inc1 @ m @ Inc10 m @® !nco
PHV 2 PHV 1 PHVAS
T S ——
Inc4 @ M PHVE Inc5 @M @ Inc6 W PHVS @ Inc7 MW PHVY

Figura 30 Localizacion de la instrumentacion geotécnica instalada en el proyecto B. Elaboracion propia.

La instrumentacion fue monitoreada durante un periodo de 23 meses, iniciando con la
instalacion de 8 inclinémetros en septiembre del 2014 y finalizando el agosto del 2016 con

un total de 10 inclinbmetros monitoreados.

En la

Tabla 13 se resume la localizacion y algunos comentarios con respecto a la instalacion y

toma de lectura de los inclinbmetros instalados:
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Tabla 13. Localizacion y observaciones de la instrumentacién — Proyecto B. Elaboracién propia.

Inclinémetro Inc-1 \ Inc-2 | Inc-9 | inc10 Inc-3 Inc-4 | mes | mes [ e Inc-8
Ubicacién Costado oriental Costado norte Costado occidental Costado sur
Entre el periodo de eneroy
abril del 2015 |a tuberia De acuerdo con la
Elinstrumento presentaba una obstruccion, | informacion recopilada se |Se cuenta
€n enero de Obstruccion del posteriormente a partir de las | tiene que estos elementos |con lecturas
Observacion |2016 presentd elemento a partir de los - lecturas de mayo Se recupero presentaron una registradas a
una obstruccion 25 m de profundidad la totalidad de la longitud del obstruccion a partir de abril
a3dm elemento, logrando realizar €l |profundidades entre 17 y 18|2016
control hasta la profundidad respectivamente
de instalacion.
Longitud (m) 36 30 35 36 35 36 17 | 19 30 24

En la Tabla 14 se resume la secuencia constructiva y las deformaciones finales registradas

en cada etapa:

Tabla 14. Etapas constructivas segun la instrumentacion — Proyecto B. Elaboracion propia.

Fecha

Etapa

Deformaciones al final de

cada etapa

Septiembre — Noviembre 2014

Etapa 1: Construccién tanto del sistema de contencion
como el de apuntalamiento consistente en vigas cabezales
y centrales.

Diciembre 2014 - Junio 2015

Etapa 2: Excavacion a doble altura del s6tano 1 y 2 hasta
alcanzar una profundidad de 7.50 m.

entre 8.0y 17.0 cm

Junio — Agosto

Etapa 3: Construccién del sistema de apuntalamiento.

entre 8y 18 cm

Agosto - Octubre 2015

Etapa 4: Excavacion del sétano 3 (cota -10.0 m de
profundidad).

entre 12.0 y 46.0 cm.

Octubre 2015 - Enero 2016

Etapa 5: Construccion del marco de rigidez (vigas cinturon
y centrales).

entre 15y 50 cm

Febrero - Junio

Etapa 6: Excavacion del sétano 4 alcanzando la cota -14.05
m de profundidad.

entre 25.0y 76 cm.

Junio - Agosto

Etapa 7: Construccion de la placa de contrapiso.

deformaciones acumuladas

entre 25y 76 cm

En las figuras 31 a 40 se presentan las deformaciones registradas en

monitoreados:

los inclindmetros
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INCLINOMETROS

Costado Oriental:

e Inclinémetro No. 1:

PROYECTO B INC. 1

e UO12015 et 190172015 ABO22015 e 1G0U2015 e 17/04/2015
2010572015 smsbems 1TID/2015. s 150712015 b 1410812015 141092015
—— G/02015 i 2U 112015

141272015

0
0 ]
] g 24
a4 b 34
44 § 44
54 3 5
6 b 64
74 Y .
& 1% Fonde de la excavacion: 14.05 m
$ 2
o i ]
Py s
124 i 14 ‘33% il
M b
13 v ;E
) 124
T -F-F-- - -
@ 15 ¥ b ;’ 32 § 134 | Fondo e Ia excavacién: 14.05 m ¥
5 am ud——% L 3,
£7] i | 38 i AR
b kS £ 3 K
<154 -1 i §§ £ 16 4% b |
511 £ $ b % 8174 2y &
R S st 181 -3 Vs
1 T £ #y VN
224 8t § ¥ 1% 19 4 uy \ oY
234 i 1138 204 bed 114
i {1 ! 3
249 L3 T1g 214 &
21 $19 1 i% 224 R\
26 4 b4 q 4+ L8
27 4 i b % 58 | Empotramiento: 250 m 23 2: T
F Tig I
284 _ STl S RSN - 244 . 1t
294 3 T 54 %0 254 13 1t
30 He , I 108 9y hnd
LR} 1 Yoow 26 4 1334 11
2] 33 I LRE ) Pl N s ——— i i
25 IS i 1138 L e dodeaod---d 1
a4 $ | 1 1% 204 4y pu
] 18— 14 ® ity | &
-100 0 100 200 300 100 500 400 0 100 200 300
Profile Change in mm

PROYECTOBINC. 1

i G/12015 e 16012016

16052016 mmmpomm 22/06/2016 s 22/07/2016 b 190872016

1700272016 mefpmm 7032016 mmpemm 18/D412016

400 500

Profile Change in mm

Elaboracion propia.

Inclinbmetro No. 2:

Figura 31 Lecturas de campo inclinémetro No. 1 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
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PROYECTOBINC.2 PROYECTOBINC.2

il 22/10/2014 ==@== 6/11/2014 ==he 30/01/2015 === 18/02/2015 —fl— 22/10/2014 =@ 18/01/2016 ~=dee 15/02/2016

—y— 16/03/2015 —
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e 13/11/2015 =—6=— 18/12/2015
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21/08/2015 === 14/09/2015 === 16/10/2015 e 13/06/2016 s 11/07/2016 e 22/08/2016

16/05/2016

14
14 24
24 3
34 44
44 5
54 6
64 7.4
i £
. 48
9] 10
10 11
w11 © 12 .
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Profile Change in mm Profile Change in mm

Figura 32 Lecturas de campo inclinometro No. 2 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.

Elaboracion propia.
e Inclinébmetro No. 9:

L
PROYECTOBINC9 PROYECTOBINC9
—— 6/10/2014 =@ 15/01/2015 ~—h— 16/02/2015 —=— 16/03/2015  —Hl—6/10/2014 —@— 15/01/2015 —A— 16/02/2015 —4— 16/03/2015
—y— 17/04/2015 —— 15/05/2015 ==t 17/06/2015 g 17/04/2015 i 15/05/2015 wmmprmm 17/06/2015 =eme 18/07/2015
—t— 14108/2015 e 14/09/2015 == 16/10/2015 == 13/11/2015
141122015

Depth in Meters

Fondo de la excavacidn: 14.05 m 2 =
b Fondo de la excavacién: 14.05 m

T

Depth in Meters

PR i o T S
T

oot
3

Empotramiento: 28.0 m

1

Lidiay

Depthin Meters

PROYECTOBINC.9

—f— 6/10/2014 =—@— 18/01/2016 -~ 22/02/2016
= 18/03/2016 ==tp== 18/04/2016 -~ 16/05/2016
e 13/06/2016 = 1/07/2016 == 22/08/2016

Fondo de la excavacién: 14.05 m

57 1 Empotramiento: 220 m

-350-300-250-200-150-100 -50 0 50 100 150 200 250 300 350
-350-300-250-200-150-100 -50 0 50 100 150 200 250 300 350 Profile Change in mm
Profile Change in mm

-350-300-250-200-150-100 -50 0 50 100 150 200 250 300 350
Profile Change in mm

Figura 33 Lecturas de campo inclindmetro No. 9 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.

Elaboracion propia.

e Inclinébmetro No. 10:

86



PROYECTO B INC. 10 PROYECTO B INC. 10
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Figura 34 Lecturas de campo inclindmetro No. 10 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
Elaboracion propia.

Costado norte:

e Inclinébmetro No. 3:
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Figura 35 Lecturas de campo inclindmetro No. 3 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
Elaboracién propia.

Costado occidental:

e Inclinébmetro No. 4:

PROYECTOBINC. 4 PROYECTOBINC. 4

W 5012015 — @ 161022015 —d— 16/032015 —mm 1710412015 I 8012015 @ 170112016 e 1510212016 == 16/03/2016
—p— 15/05/2015 —b— 17/06/2015 == 15/07/2015 —— 14/08/2015 ¥ 10/04/2016 —— IO == G210, ==eN0112016
—— 14/09/2015 —— 161012015 —S— 14/11/2015 —— 18/12/2015

Fondo de la excavacion: 14.05 m

LiL i

Depthin Meters
Depth in Meters

Empatramienta: 28.0 m

ity

Empotramisata: 28.0 m

1
BRSNS

1

1111111

-500 400 -300 -200 -100 O 100 200 300 400 500

-500 400 -300 -200 -100 O 100 200 300 400 500 Profile Change in mm

Profile Change in mm
Figura 36 Lecturas de campo inclinémetro No. 4 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
Elaboracién propia.
e Inclinbmetro No. 5:
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Figura 37 Lecturas de campo inclindmetro No. 5 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
Elaboracion propia.

e Inclinébmetro No. 6:
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Figura 38 Lecturas de campo inclindmetro No. 6 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
Elaboracion propia.
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e Inclinémetro No. 7;
PROYECTO B INC.7
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Figura 39 Lecturas de campo inclinémetro No. 7 - afio 2015 y 2016 respectivamente — Proyecto B.
Elaboracion propia.

Costado sur:

e Deformacién maxima: 26 cm registrada a una profundidad de 12.5 m.
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Figura 40 Lecturas de campo inclindmetro No. 8 - afio 2014 y 2016 respectivamente. Elaboracion propia.



Se resume en la Tabla 15 las deformaciones maximas registradas en cada uno de los

inclindbmetros monitoreados:

Tabla 15. Deformaciones maximas segun la instrumentacion — Proyecto B. Elaboracion propia.

Costado Inclinémetro No. Deformacién méaxima (cm) Profundidad registrada (m)
1 55.00 14.05
76.00 30.00
2 14.00 14.05
Oriental 17.50 28.00
9 30.00 14.05
10 58.00 14.05
75.00 36.00
Norte 3 28.00 14.05
35.00 35.00
4 30.00 14.05
5 56.00 14.05
60.00 17.00
Occidental 6 50.00 14.05
58.00 19.00
7 4.20 14.05
10.00 19.00
Sur 8 26.00 12.50

Teniendo en cuenta el comportamiento de las deformaciones se resume a continuacion

algunos comentarios con respecto a los resultados de la instrumentacion:

De acuerdo con la tendencia registrada en el inclindmetro No. 2 a aparentemente
las deformaciones presentadas pudieron estar restringidas dada la cercania al
sistema de apuntalamiento.

En el inclinébmetro No. 2 las gréficas evidencian deformaciones horizontales a la
profundidad en la excavacion, sin embargo, en el empotramiento de la pantalla se
observa una tendencia atipica con respecto a los demas inclinébmetros.

Con referencia al inclindbmetro No 10, se observa un movimiento horizontal en
direccion de la excavacion, que podria deberse a diferentes factores como: un flujo
de material por debajo del empotramiento de la pantalla, problemas constructivos,
demoras en la construccion del marco de rigidez, pequefios derrumbes que
contribuyeron a que el sistema de retencion en este sector podria tener bien sea

una reduccion en su seccion o generaron un desconfinamiento del suelo o tal vez
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una falla localizada. Cabe anotar que estos factores no son faciles de comprobar,
esta puede ser una posible explicacion que pudo contribuir a las deformaciones
registradas.

¢ Finalmente, se puede establecer que la mayoria de los inclinémetros presentan una
misma tendencia, es decir una deformaciéon en donde se evidencia una pequefa
concavidad hacia la excavacion, sin embargo, los elementos No. 9 y 10 mostraron
un comportamiento atipico el cual se encuentra por fuera de la generalidad del
desarrollo de las deformaciones registradas.

e Asi mismo se debe resaltar que las modelaciones fueron comparadas con respecto
al inclinébmetro No. 1, puesto que este elemento registré la mayor deformacién

presentada en el proyecto.

PIEZOMETROS

La Figura 41 muestra que el nivel freatico se estabilizd6 a una profundidad de 6.00 m

aparentemente. Esta informacion fue empleada en los andlisis realizados.

Piezometros de Hilo vibratil

Nivel piezometrico (m)

130
1Ssep14 1Soct14 14novi4 14dic14 1lene 1S 12feb 1S 14mar15 133br15 13may15 12un15 12jul-15 11ago15 10sep 1S 10oct1S 9noviS 9diclS 8Senel6 7feb16 8marl6 7.abri6
TIEMPO

—a—P3HV. 150m ——P4HV. 150m PEHV. 150m —PBHV. 150m PIHV. 150m PIIHV. 150m PIIHV. 150m ——F12HV. 1500

Figura 41 Niveles de la tabla de agua monitoreada en el Proyecto B. Elaboracion propia.
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Capitulo 4
Modelacion en elementos finitos
4.1 Modelacién tridimensional.
Se efectuaron una serie de simulaciones numéricas tridimensionales en elementos finitos
empleando el software de interaccion suelo - estructura RS3 (Rock and Soil 3-dimensional

analysis program) de la casa Rocscience, analizando el comportamiento de las dos

excavaciones.

Las modelaciones permitieron realizar una comparacién de las deformaciones y esfuerzos
inducidos en cada etapa constructiva, con respecto a los resultados obtenidos en la

instrumentacion y las teorias clasicas de la geotecnia.

4.1.1 Malla.

Para una adecuada eficiencia computacional se emplearon elementos tetraédricos de 4

nodos, seleccionando una malla graduada.

La dimension de la malla de cada proyecto se presenta en las figuras 42 y 43:

L.

Figura 42 Dimensiones de la malla empleando el programa RS3 — Proyecto A. Elaboracion propia.
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Figura 43 Dimensiones de la malla empleando el programa RS3 — Proyecto B. Elaboracion propia.

Teniendo en cuenta las etapas constructivas de cada excavacion, el programa genera un
namero de elementos finitos, tal y como se presenta en las figuras 44 y 45:

O L &

&2
ey

% Mesh Quality Metrics

Metric Draw  Color Query Min | Query Max | Min Max Count %
Aspect Ratio N REEN 125 167 0 0
Min Dihedral Angle - o | 602 7016 0 0
Max Dihedral Angle . 7082 16507 0 0
Edge Length Ratio T RIEN 101 522 0 0
Velume - o | [ o] 0 22see 0 0
Total bad clements displayed: 0 of 240808 (0%) S
SettoDefault | Apply Done || Hide Mesh Quality ‘ 35 ST, _v::‘w %‘?«"
SheRh

PRy
i v‘«
e

Proyecto | Elementos finitos | Grados de libertad
A 240808 115866

pantalla viga Cabezal Sétano 3

| ND: 44020 / 44020 EL: 240808 / 240808 |

Figura 44 Mallado y nimero de elementos finitos— Proyecto A. Elaboracién propia.
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Figura 45 Mallado y nimero de elementos finitos— Proyecto B. Elaboracion propia.

4.1.2 Tolerancia.

El valor de Tolerancia define el punto en el que se considera que la solucion de elementos
finitos ha convergido. Para el analisis de esfuerzos es un parametro adimensional que
representa la energia permitida en el sistema y corresponde a su vez al criterio de
convergencia. El programa maneja una tolerancia o aproximacién con un rango de valores

que varia entre 0.01 a 0.001.

En el caso que el modelo presente problemas de convergencia, es recomendable aumentar
el valor de tolerancia con el fin de lograr que la solucién numérica converja. Sin embargo,
esto no quiere decir que el valor de tolerancia corresponda a la principal razén por la cual
el modelo no converge, puesto que los problemas pueden estar relacionados por

procedimientos de analisis incorrectos o por parametros inadecuados.

Los valores de tolerancia se encuentran estrechamente relacionados con el tiempo de

calculo, solucién, asi como su precision.

A partir de lo anterior y teniendo en cuenta la malla de elementos finitos de cada excavacion,
se asumio para cada proyecto una tolerancia de 0.01. Por lo tanto, los tiempos de corrida

de cada excavacion se resume en tabla 16:
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Tabla 16. Tiempo de corridas con tolerancia de 0.01. Elaboracion propia.

Proyecto Elementos finitos Grados de libertad Tiempo de corrida
A 240808 115866 10 minutos
B 2'644522 1'355616 5 horas

4.1.3 Condiciones de frontera.

El programa maneja dos tipos modelos el primero es “superficie” es decir modelos que se
encuentran cercanos al terreno natural (excavaciones, cimentaciones, presas, etc.) y la

segunda correspondiente a modelos de excavacion subterranea como tlneles.

Por lo tanto, RS3 tiene la opcion de restriccion automatica (superficie), el cual se considera
conveniente para aplicar condiciones de limite de restriccion predeterminadas en el limite
externo para modelos de superficie. La parte inferior y los lados del limite externo se
asignaran a restricciones XYZ, mientras que la superficie superior (superficie del suelo) no

tendra restricciones (es decir, superficie libre).

Esta opcion es principalmente aplicable para modelos que no tienen excavaciones

subterraneas.

En las figuras 46 y 47 se presentan las condiciones de frontera empleadas en cada

proyecto:

O+ LS

. k.

Sétanc 3 - Inicial pantalla viga Cabezal Sétano 1 wiga Cinturén 1 Sétano 2 ‘viga Cinturén 2

| ND: 44020/ 44020 EL: 240808 / 240808 |

Figura 46. Restricciones o condiciones de frontera — Proyecto A. Elaboracion propia.
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Figura 47. Restricciones o condiciones de frontera — Proyecto B. Elaboracion propia.

4.2 Simulaciones numeéricas tridimensionales.

De acuerdo con la geometria, dimensiones, profundidad de excavacién, marco de rigidez,
asi como las etapas constructivas de cada proyecto, se realizaron una serie de
simulaciones numéricas teniendo en cuenta los pardmetros geotécnicos no drenados
definidos en los estudios de suelos, la posicion del nivel freatico, asi como las lecturas de
la instrumentacion.

A partir de lo anterior, fue necesario calibrar los parametros de disefio de manera tal que
los resultados obtenidos fueran compatibles con las lecturas de los registros de

instrumentacion geotécnica.

4.2.1 Proyecto A.

4.2.1.1 Montaje del modelo geotécnico.

La modelacion en elementos finitos se realizé en condiciones no drenadas, teniendo en
cuenta un nivel freatico de 3.50 m (segun la informacion piezométrica) y un espesor de

suelo de 60 m, tal y como se presenta en la Figura 48
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7 Boreholes
Borchol= A I oo
Lecation Orientation
x| B 95 2] o Defined by: Trend/Plunge ]
ey G Tz ey 0
W] Generate Bottom Surface R
Materials Thickness Top Elevation | Bottom Elevatior
1 Dlume1 155 0 155
2 Oarcila 205 5 36
3 Otimo2a 705 1065
4 [Limo empotramien 735 1065 -8
5 [timo 26 1 g -3
Water Table
Method  Elevation |- | Elevation | -35] Coor | mmm |-
| + |m | | * | & ” 8 Borehole Settings

Thickness | Location | Orientation

Soil Layer Column

F Water Level

0
“hhd
Limo 2a
-10.63m
Limo empotramies
-18m

Lime 20

-37Tm
Lime 3

-60m

Cancel

Figura 48. Espesor de suelo y nivel freatico empleado en la modelacion — Proyecto A. Elaboracion propia.

Las 8 etapas de analisis que fueron empleadas en la modelacion se presentan en las figuras

49 a 56:

e Etapa 1: Condiciones iniciales del suelo.

HO+ RS

9

Figura 49

. Etapa 1 - Inicial — Proyecto A. Elaboracidn propia.
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Etapa 2: Construccion de las pantallas como sistema de contencion.

@
Q
EN
[e}

-5

il pantals " Sttan

Figura 50. Etapa 2 - Pantalla — Proyecto A. Elaboracion propia.

puatais

Etapa 3. Construccion de las vigas cabezales y centrales a cota del nivel de piso 1.

@,

O+ 0N

..... o |2 il wa s F viga Cimtardn | Sétanc 1 viga Cnurtn 2 Sétma3

Figura 51. Etapa 3 — Viga cabezal — Proyecto A. Elaboracion propia.

Etapa 4: Excavacion del primer sétano alcanzando la cota -4.20 m de profundidad.

L‘<,<.,4e"'

pREOR ol

Z( ]
:
= - —

Figura 52. Etapa 4

o Cabat = e Courcn | Sétamo 2 o Citarin Sotane 3

— Sétano 1 — Proyecto A. Elaboracion propia.g
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o Etapa 5: Construccién de las vigas cinturdn y centrales a cota de so6tano 1.

O+ P

Figura 53. Etapa 5 — Viga cinturén 1 — Proyecto A. Elaboracién propia.

o Etapa 6: Excavacion del segundo sétano (cota -7.30 m de profundidad).

@
S 415

HO+ O S

sotano2

Figura 54. Etapa 6 - S6tano 2 — Proyecto A. Elaboracion propia.

e Etapa 7: Construccion de las vigas cinturon y centrales.

O+ P&
8

Voo el [ v Coset Satana | [ Sorana e Sonne

Figura 55. Etapa 7 — Viga cinturén 2 — Proyecto A. Elaboracion propia.
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e Etapa 8: Excavacién del tercer sétano alcanzando la cota -10.65 m de profundidad.

+ 08

Figura 56. Etapa 8 — S6tano 3 — Proyecto A. Elaboracion propia.

4.2.1.2 Modelacién condiciones iniciales.

La modelacién se realiz6 de acuerdo con los pardmetros geotécnicos definidos en el estudio
de suelos obteniendo una deformacion horizontal maxima en la Ultima etapa de 2.25 cm,
gue al compararla con las lecturas registradas en la instrumentacion (10.0 cm deformacion
maxima promedio a nivel de s6tano 3) se encuentran muy por debajo de lo registrado en la

obra.
En la Tabla 17 se presentan los parametros empleados en la modelacion:

Tabla 17. Parametros geotécnicos condiciones iniciales — Proyecto A. Elaboracion propia.

Estrato Estrato Espesor (m) ¥ (t/m3) cu (kg/cm?) | Eu (t/m?) v
1 Limo organico 1.55 1.40 0.50 810 0.35
2 Arcilla habana 3.60 1.50 0.63 984 0.35
3 Limo arcilloso 37.00 1.40 0.23 507 0.35
4 Limo gris 60.00 1.40 0.35 676 0.35

Cabe anotar que para las modelaciones se emple6 un coeficiente de poisson de 0.35 valor

tipico para las arcillas blandas (Budhu, 2011).

Los resultados obtenidos se muestran en la Figura 57, los cuales fueron comparados con
las lecturas de campo del inclindmetro No. 3, en donde se observa que las deformaciones
obtenidas se encuentran por debajo de la realidad:
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Figura 57. Resultados modelacion tridimensional vs Instrumentacion geotécnica — Proyecto A. Elaboracion propia.

En cuanto a los esfuerzos horizontales se obtuvieron valores hasta de 3.98 t/m2 en donde

se evidencia el incremento de los mismo en la zona de la excavacion, mientras que en el

tramo del empotramiento sus valores permanecen constantes.

La figura 58 presenta los esfuerzos obtenidos en la modelacion tridimensional:
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Esfuerzos horizontales - Parametros iniciales
Modelacion 3D
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Figura 58. Esfuerzos efectivos horizontales parametros iniciales— Proyecto A. Elaboracién propia.

4.2.1.3 Calibracion del modelo.

Teniendo en cuenta que los desplazamientos haorizontales no tuvieron comportamientos
compatibles con los desplazamientos medidos con la instrumentacion, se realizé la
calibracion del modelo geotécnico utilizando el inclinémetro No. 3 como indicador de la
mayor deformacion registrada en el proyecto. Para el efecto fue necesario reducir los
pardmetros de resistencia iniciales, es decir, cohesion, médulos de elasticidad y coeficiente

de poisson de los estratos alli detectados.

En las tablas 18 a 24, se presentan la modificacion de los datos mas relevantes después

de efectuar una serie de simulaciones que permitieron la calibracién del modelo geotécnico:
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En la Tabla 18 se muestran los resultados de la modelacién 3D con los datos
iniciales definidos en el estudio de suelos, los cuales fueron comparados con el
inclinémetro No. 3, en donde se observa que los valores presentan una diferencia

de la deformacion del 82%.

Tabla 18. Comparacién de los resultados de los parametros iniciales con respecto al inclinémetro

No. 3 - Proyecto A. Elaboracion propia.

Parametros geomecanicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 3 Comparacién de la
] D ] B Profundidad deformacién obtenida
Esiiaia Profundidad cu Eu v Deformacién Profundidad Deformacién registrada en la modelacion vs
(m) (kg/lcm?) | (t/m?) méaxima (cm) registrada (m) méaxima (m) (m) Instrumentacién
1 Limo organico 1.55 0.50 810 | 0.35
2 Arcilla habana 3.60 0.63 984 | 0.35
2.25 10.80 12.38 15.00 82%
3 Limo arcilloso 37.00 0.23 507 | 0.35
4 Limo gris 45.00 0.35 676 | 0.35
e En la Tabla 19 se presentan los resultados de las simulaciones empleando un
coeficiente de poisson de 0.49, valor caracteristico para suelos en condicién no
drenada, sin embargo, sus resultados si bien presentaron un incremento en la
deformacién, la ubicacién de esta se encuentra muy superficial, lo cual no es
comparable con lo evidenciando en el inclindmetro No. 3.
En cuanto a la diferencia entre las deformaciones obtenidas, esta se encuentra del
orden del 73%.
Tabla 19. Comparacién de los resultados vs inclinémetro No. 3 — Coeficiente de poisson de 0.49
para condicion no drenada - Proyecto A. Elaboracién propia.
Parametros geomecénicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 3 Comparacién de la
i - ] D Profundidad deformacién obtenida
Profundidad cu Eu Deformacién Profundidad Deformacién - en la modelacion vs
Estrato v fy ; Ao registrada v
(m) (kg/lcm?) | (t/m?) méaxima (cm) registrada (m) maxima (m) (m) Instrumentacién
1 Limo organico 1.55 0.50 810 | 0.49
2 Arcilla habana 3.60 0.63 984 | 0.49
3.40 3.00 12.38 15.00 73%
3 Limo arcilloso 37.00 0.23 507 0.49
4 Limo gris 45.00 0.35 676 | 0.49

En la Tabla 20 se resumen los resultados efectuando una reduccion del médulo
elastico y coeficiente de poisson del estrato de limo arcilloso (estrato No. 3)
correspondiente al material de mayor espesor en donde se localiza el fondo de la
excavacion. Los valores mostraron un incremento de la deformacion y la

profundidad registrada. La diferencia de las deformaciones obtenidas fue del 62%.
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Tabla 20. Comparacién de los resultados vs inclinémetro No. 3 — Reduccién del mddulo elastico y

coeficiente de poisson estrato No. 3 - Proyecto A. Elaboracién propia.

Parametros geomecanicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 3 Comparacién de la
Profundidad deformacion obtenida
Estrato Profundidad cu Eu v Deformacién Profundidad Deformacién i — en la modelacion vs
(m) (kg/lcm?) | (t/m?) méaxima (cm) registrada (m) méaxima (m) g(m) Instrumentacién
1 Limo orgénico 1.55 0.50 810 | 0.49
2 Arcilla habana 3.60 0.63 984 | 0.49
4.70 7.30 12.38 15.00 62%
3 Limo arcilloso 37.00 0.23 420 0.40
4 Limo gris 45.00 0.35 676 | 0.49
e Enla Tabla 21 se muestra la reduccién de los médulos elasticos y coeficientes de
poisson de cada uno de los materiales que alli se encuentran, reportando una
deformacién superior localizada a una profundidad de 9.83 m. La diferencia entre
los valores comparados de la modelacion vs el inclindmetro No. 3 fue del 34%.
Tabla 21. Comparacién de los resultados vs inclinémetro No. 3 — Reduccién de los médulos
elasticos y coeficientes de poisson de todos los estratos - Proyecto A. Elaboracion propia.
Parametros geomecénicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 3 Comparacién de la
Profundidad deformacién obtenida
Esiiaie Profundidad cu Eu v Deformacién Profundidad Deformaciéon P — en la modelacion vs
(m) (kg/lcm?) | (t/m?) maéaxima (cm) registrada (m) méaxima (m) g(m) Instrumentacién
1 Limo organico 1.55 0.50 400 | 0.30
2 Arcilla habana 3.60 0.63 448 | 0.30
8.13 9.83 12.38 15.00 34%
3 Limo arcilloso 37.00 0.23 280 | 0.30
4 Limo gris 45.00 0.35 400 | 0.30
e En la Tabla 22 se presenta la reduccion de los mddulos elésticos de cada uno de
los materiales que alli se detectaron, asi como la variacion de la resistencia al corte
no drenada del estrato No. 3, es decir el limo arcilloso, manteniendo el coeficiente
de poisson de 0.30. Los valores mostraron una diferencia de las deformaciones con
respecto a la reportada en el inclinémetro No. 3 del 25%.
Tabla 22. Comparacion de los resultados vs inclinémetro No. 3 — Reduccion de los modulos
elasticos y coeficientes de poisson de todos los estratos - Proyecto A. Elaboracion propia.
Parametros geomecénicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 3 Comparacién de la
Profundidad deformacién obtenida
Profundidad cu Eu Deformacién Profundidad Deformaciéon A en la modelacion vs
Estrato v fy ; Ao registrada v
(m) (kg/lcm?) | (t/m?) méaxima (cm) registrada (m) maxima (m) m) Instrumentacién
1 Limo organico 1.55 0.50 340 | 0.30
2 Arcilla habana 3.60 0.63 411 | 0.30
9.30 10.00 12.38 15.00 25%
3 Limo arcilloso 37.00 0.20 280 | 0.30
4 Limo gris 45.00 0.35 350 | 0.30
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¢ Enla Tabla 23 se muestra la modificacion total de los parametros iniciales en donde

se evidencidé una similitud de los resultados en un 83%.

suficientes para analisis propuesto.

Valores considerados

Tabla 23. Comparacioén de los resultados vs inclinémetro No. 3 — Reduccion de los modulos

elasticos y coeficientes de poisson de todos los estratos - Proyecto A. Elaboracién propia.

Parametros geomecanicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 3 Comparacién de la
Profundidad deformacion obtenida
Estrato Profundidad cu Eu v Deformacion Profundidad Deformacion registrada en la modelacion vs
(m) (kg/lcm?) | (t/m?) méaxima (cm) registrada (m) méaxima (m) (m) Instrumentacién
1 Limo orgénico 1.55 0.28 340 | 0.30
2 Arcilla habana 3.60 0.30 411 | 0.30
10.30 13.00 12.38 15.00 17%
3 Limo arcilloso 37.00 0.20 280 | 0.30
4 Limo gris 45.00 0.25 350 0.30
A partir de lo anterior, en la Tabla 24 se resumen los porcentajes de reduccion alcanzado
para cada parametro:
Tabla 24. Porcentajes de reduccion condiciones iniciales vs calibracién - Proyecto A. Elaboracion
propia.
Inicial Calibracién % Inicial Calibracion % Inicial | Calibracién %
Estrato s L L,
reduccion reduccion reduccion
cu (kg/cm?) | cu (kg/cm?) Eu (t/m?) Eu (t/m?) v v
1 Limo organico 0.50 0.28 44% 810 340 58% 0.35 0.30 14%
2 Arcilla habana 0.63 0.30 52% 984 411 58% 0.35 0.30 14%
3 Limo arcilloso 0.23 0.20 13% 507 280 45% 0.35 0.30 14%
4 Limo gris 0.35 0.25 29% 676 350 48% 0.35 0.30 14%

Los resultados de las modelaciones empleando el programa RS3 se muestran en las figuras

59y 60:
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Figura 59. Resultados modelacién tridimension
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al ancho y Iargo respectivamente - parametros calibrados—
Proyecto A. Elaboracion propia.
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Como complemento a lo anterior se compararon los resultados con respecto a la
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Figura 61. Comparacion modelacion tridimensional parametros calibrados vs Instrumentacion geotécnica —

Proyecto A. Elaboracion propia.
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Una vez calibrado el modelo geotécnico se realizd un andlisis de los esfuerzos horizontales
en la Ultima etapa constructiva, en donde se observa una disminucion de estos valores con
respecto a los esfuerzos obtenidos para los pardmetros iniciales, cuyo valor maximo en el

lado pasivo corresponde a 2.70 t/m2 localizado a una profundidad de 18.0 m.

La Figura 62 presenta los esfuerzos horizontales obtenidos en la modelacion 3D a partir

de los pardmetros calibrados:

Esfuerzos efectivos - Parametros calibrados
Modelacion 3D

——Esfuerzes efectivos - Lado activo -2

Esfuerzes efectivos - lado pasivo -3

Sotano 2

Profundidad (m)

Sotano 3

-40 35 A0 -2E 20 <45 -0 05 00 05 40 15 20 25 0 LS 440

Esfuerzos efectivos (t'm?)

Figura 62. Esfuerzos efectivos horizontales parametros calibrados— Proyecto A. Elaboracion propia.
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4.2.2 Proyecto B.
4.2.2.1 Montaje del modelo geotécnico.
La simulacién numérica se efectué en condiciones no drenadas, teniendo en cuenta un

espesor de suelo de 70 m y una tabla de agua de 6.00 m (de acuerdo con niveles

piezométricos registrados).

se presentan en la Figura 63 las consideraciones que se tuvieron en cuenta en las

modelaciones realizadas:

4§ Boreholes X
Barehdlel T ; :
Name: ‘Bcrehcle‘l ‘ ickness Location Orientation
Loestion Orientation Soil Layer Column
s mle[  wla[ o] | o L
Trend (degree):
W Ge te Top Surfz ljl
U ETEERTERSrER ~ Water Level
Bl ” X —_—
[/ Generate Bottom Surface unge (degree}:
Materials Thickness Top Elevation | Bottom Elevatior
1 Ouimo 31 0 31
2 OTurba 65 375
3 M Arcila 1 10 475
4 OArena 63 473 34
5 [CArila 2 16 54 70
Water Table
Method | Elevation |- Eevtion | 6| Color  mmm -
To] [o]+] @ sromeen

Figura 63. Espesor de suelo y nivel freatico empleado en la modelacién — Proyecto B. Elaboracién propia.

Las 8 etapas de analisis que fueron empleadas en la modelacion se presentan en las figuras
64y 71:

e Etapa 1: Condiciones iniciales del suelo.

ﬁN

it 1 S0} Viga anturte 1 sotanod

Proyecto B. Elaboracion propia.

Figura 64. Etapa 1 - Inicial —
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Etapa 2: Construccion de las pantallas como sistema de contencion.

W

&

5

HOEL S

Figura 65. Etapa 2 - Pantalla — Proyecto B. Elaboracién propia. '

Etapa 3. Construccion de las vigas cabezales y centrales a cota del nivel de piso 1.

W

&

5

Etapa 3 — Viga cabezal y vigas centrales — Proyecto B. Elaboracién propia.

6] :: poly

Figura 66.

Etapa 4: Excavacién a doble altura del primer y segundo sétano alcanzando la cota
-7.50 m de profundidad.

Figura 67. Etapa 4 — Sétanos 1y 2 — Proyecto B. Elaboracion propia.
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o Etapa 5: Construccion de las vigas cinturdén y centrales a cota de sétano 2 (7.50 m

de profundidad).

DOt P E

Figura 68. Etapa 5 — Viga cinturén 1 — Proyecto B. Elaboracién propia.

e Etapa 6: Excavacion de sé6tano 3 alcanzando una profundidad de 10.0 m.

Le

Figura 69. Etapa 6 - S6tano 3 — Proyecto B. Elaboracién propia.

e Etapa 7: Construccién de las vigas cinturén y centrales.

Lo+ LS

Wiz st |

Figura 70. Etapa 7 — Viga cinturén 2 — Proyecto B. Elaboracion propia.
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e Etapa 8: Excavacion del cuarto s6tano alcanzando la cota -14.05 m de profundidad.

O+ PP
a

e e i

Figura 71. Etapa 8 — Sétano 4 — Proyecto B. Elaboracién propia.

4.2.2.2 Modelacién condiciones iniciales.

De acuerdo con los parametros geotécnicos definidos en el estudio de suelos se realizé la
modelacion tridimensional obteniendo una deformacion horizontal maxima de 19.4 cm en
la Gltima etapa, la cual fue comparada con la instrumentacion (50 cm deformacion maxima
promedio a nivel del fondo de la excavacion) se encuentran por debajo de lo registrado en

las lecturas de campo.
Se resume en la Tabla 25 los pardmetros empleados en la modelacion:

Tabla 25. Parametros geotécnicos condiciones iniciales — Proyecto B. Elaboracion propia.

cu Eu

Estrato Espesor (m) | vy (t/m3) (kg/cm?) $(°) (t/m?) v
1 Limo arcilloso y/o arcilla limosa 31.0 1.20 0.16 557 0.35
2 Turba 6.50 1.30 0.26 559 0.35
3]  Armcilay/olimoarenoso |  10.00 1.92 075 | — | 1615 | 0.30
4 Arena 6.50 1.80 30 4277 0.20
5 Arcilla y/o limo arenoso 16.00 1.92 0.75 1615 0.30
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Las deformaciones obtenidas fueron comparadas con el inclinbmetro No.1 cuyos resultados

se presentan la Figura 72:
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Figura 72. Resultados modelacion tridimensional vs Instrumentacion geotécnica — Proyecto B. Elaboracion propia.

Con respecto a los esfuerzos horizontales (Figura 73) se obtuvieron valores hasta de 3.37

t/m2 en lado pasivo registrado a una distancia de 28 m con respecto a la superficie, en

donde se evidencia ademas que los mayores esfuerzos se generan hacia la parte de la

excavacion y en el tramo del empotramiento sus valores permanecen constantes.
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Esfuerzos horizontales - Parametros iniciales
Modelacion 3D

Esfuerzos - Lado activo - Modelacion 3D -1
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Figura 73. Esfuerzos efectivos horizontales parametros iniciales— Proyecto B. Elaboracién propia.

4.2.2.3 Calibracion de la modelacion.

Con el objeto de alcanzar deformaciones horizontales a las registradas por la
instrumentacion, se efectud la calibracion del modelo geotécnico empleando el inclinometro
No 1 como indicador de la mayor deformacion reportada en el proyecto. Por lo tanto, se
redujeron los parametros geomecanicos definidos en el estudio de suelos, es decir,

cohesién, modulos de elasticidad y coeficiente de poisson de los estratos alli encontrados.

Se muestra en las tablas 26 a 31 la variacién de los pardmetros mas relevantes después
de realizar una serie de simulaciones que permitieron obtener la deformacion maxima

registrada en campo.
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e En la Tabla 26 se presentan los resultados de la modelacion tridimensional

utilizando los datos iniciales definidos en el estudio de suelos, los cuales fueron

comparados con el inclinébmetro No. 1, en donde se observa que los valores

presentan una diferencia de la deformacién del 74%.

Tabla 26. Comparacioén de los resultados de los parametros iniciales con respecto al inclindmetro

No. 1 - Proyecto B. Elaboracion propia.

Pardmetros geomecénicos definidos en el estudio de suelos

Resultados Modelacién 3D

Registro Inclinémetro No. 1

Comparacion de la
deformacion obtenida

cu () Deformacién Profundidad Deformacion Profundidad i
S =efpeea (i) (kg/cm?) | (°) 20 @) v méxima (cm) | registrada (m) méaxima (m) registrada (m) er};;n‘?ﬁ;ﬁ;ﬁgn\ls
1 Limo arcilloso 31.0 0.16 557 0.35
2 Turba 6.5 0.26 559 0.35
Arcilla y/o limo 10.0
3 arenoso : 0.75 1615 0.30 19.42 30.00 76.00 28.00 74%
4 Arena 6.5 30| 4277 0.20
Arcilla y/o limo 16.0
5 arenoso ) 0.75 1615 0.30
e En la Tabla 27 se muestran los resultados de las simulaciones empleando un
coeficiente de poisson de 0.49 para los estratos cohesivos, valor caracteristico para
suelos en condicién no drenada, sin embargo, sus resultados si bien presentaron un
incremento en la deformacion, su ubicacion se encuentra 6.0 m de profundidad, lo
cual no es comparable con la localizacion de la profundidad maxima registrada en
el inclinbmetro No. 1.
Con respecto a la diferencia entre las deformaciones obtenidas, esta se encuentra
del orden del 71%.
Tabla 27. Comparacion de los resultados vs inclinémetro No. 1 — Coeficiente de poisson de 0.49
para condicion no drenada - Proyecto B. Elaboracion propia.
Parametros geomecénicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclindmetro No. 1 Comparacion de la
cu ) Deformacién Profundidad Deformacion Profundidad RN ot_)!enida
EstirEe SE{EEer (1T (kg/cm?) | (°) =0 (@ v méaxima (cm) | registrada (m) maxima (m) registrada (m) enlrigtr::f:g;lﬁ;ggnvs
1 Limo arcilloso 31.0 0.16 557 0.49
2 Turba 6.5 0.26 559 0.49
Arcilla y/o limo 10.0
3 arenoso . 0.75 1615 0.49 22.00 6.00 76.00 28.00 71%
4 Arena 6.5 30| 4277 0.20
Arcilla y/o limo 16.0
5 arenoso ) 0.75 1615 0.49

e En la Tabla 28 se resumen los resultados efectuando una reduccion del modulo

elastico y coeficiente de poisson del estrato de limo arcilloso y/o arcilla limosa
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(estrato No. 1) correspondiente al material de mayor espesor en donde se localiza
el fondo de la excavacién. Las deformaciones obtenidas reportaron un incremento
de la deformacion, asi como localizacién de la profundidad registrada.

La diferencia de las deformaciones obtenidas fue del 63%.

Tabla 28. Comparacion de los resultados vs inclinémetro No. 1 — Reduccion del modulo elastico y

coeficiente de poisson estrato No. 1 - Proyecto B. Elaboracion propia.

Parametros geomecéanicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclindmetro No. 1 Comparacion de la
cu () Deformacién Profundidad Deformacion Profundidad CREIEEI ClIRis
Estrato Espesor (m) (kg/cm?) | (°) Bu (tm?) v maxima (cm) | registrada (m) maéaxima (m) registrada (m) er}r::t:r:jtnrrc‘i:rl]et\;l:?gnvs
1 Limo arcilloso 31.0 0.16 320 0.30
2 Turba 6.5 0.26 559 0.49
Arcilla y/o limo 10.0
3 arenoso ) 0.75 1615 0.49 28.00 9.00 76.00 28.00 63%
4 Arena 6.5 - 30 4277 0.20
Arcilla y/o limo 16.0
5 arenoso ) 0.75 1615 0.49
En la Tabla 29 se muestra la reduccion de los modulos elasticos y coeficientes de
poisson de cada uno de los materiales que alli se encuentran, asi como el angulo
de friccién interna del estrato No 4, reportando una deformacion superior localizada
a una profundidad de 28 m. La diferencia entre los valores comparados de la
modelacion vs el inclinémetro No. 1 fue del 64%.
Tabla 29. Comparacién de los resultados vs inclinémetro No. 1 — Reduccién de los médulos
elasticos y coeficientes de poisson de todos los estratos - Proyecto A. Elaboracion propia.
Pardmetros geomecéanicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 1 Comparacion de la
cu [ Deformacion Profundidad Deformacion Profundidad deformacion ol_)tenida
SsliEE SspEEser () (kg/cm?) | (°) =0T (@) v méaxima (cm) | registrada (m) maéaxima (m) registrada (m) er};;ﬂﬁg:ﬁ;ggnvs
1 Limo arcilloso 31.0 0.16 280 0.35
2 Turba 6.5 0.26 120 0.49
Arcilla y/o limo 10.0
3 arenoso ) 0.75 800 0.30 37.00 28.00 76.00 28.00 64%
4 Arena 6.5 - 28 2800 0.20
Arcilla y/o limo 16.0
5 arenoso ) 0.75 300 0.30

En la Tabla 30 se presenta la reduccion de los médulos elasticos, coeficientes de
poisson Y resistencia al corte no drenada de cada uno de los materiales que alli se
detectaron. Los valores mostraron una diferencia de las deformaciones con

respecto a la reportada en el inclinbmetro No. 1 del 8%.
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Tabla 30. Comparacién de los resultados vs inclinémetro No. 1 — Reduccién de los modulos
elasticos, coeficientes de poisson y resistencia al corte de todos los estratos - Proyecto B.
Elaboracion propia.

Parametros geomecanicos definidos en el estudio de suelos

Resultados Modelacién 3D

Registro Inclinémetro No. 1

Comparacion de la

. . L. . deformacion obtenida
Estrato Espesor (m) K (/:u 7 ? Eu (t/m?) v Dgfqrmamon Pr(.)ftmg'dad Defo_rmacmn Prpf:mgldad en lamodelacion vs
(kg/cm?) | (°) méaxima (cm) | registrada (m) méaxima (m) registrada (m) IS amEEen
1 Limo arcilloso 31.0 0.15 130 0.35
2 Turba 6.5 0.10 100 0.35
Arcilla y/o limo 10.0
3 arenoso ) 0.25 400 0.30 70.00 28.00 76.00 28.00 8%
4 Arena 6.5 25 1500 0.20
Arcilla y/o limo 16.0
5 arenoso ) 0.25 400 0.33
e Enla Tabla 31 se muestra la modificacion total de los parametros iniciales en donde
se evidencid una buena coincidencia con los resultados registrados en el
inclinébmetro No. 1, cuyos valores fueron considerados suficientes para analisis
propuesto
Tabla 31. Comparacién de los resultados vs inclinémetro No. 1 — Reduccién de los médulos
elasticos y coeficientes de poisson de todos los estratos - Proyecto B. Elaboracion propia.
Parametros geomecanicos definidos en el estudio de suelos Resultados Modelacién 3D Registro Inclinémetro No. 1 Comparacién de la
- . L. . deformacién obtenida
Estrato Espesor (m) K ?u o ? Eu (t/m?) v Deformacion Prpf;mccijldad P ETECHT Pr_of;mccijldad en la modelacion vs
(kg/cm?) | (°) méaxima (cm) | registrada (m) méaxima (m) registrada (m) NStrumentacion
1 Limo arcilloso 31.0 0.15 130 0.35
2 Turba 6.5 0.10 100 0.35
Arcilla y/o limo 10.0
3 arenoso : 0.20 400 0.30 76.00 30.00 76.00 28.00 0%
4 Arena 6.5 22 1300 0.20
Arcilla y/o limo 16.0
5 arenoso ) 0.20 400 0.30
Con base en las calibraciones realizadas, en la Tabla 32 se resumen los porcentajes de
reduccion alcanzado para cada parametro:
Tabla 32. Porcentajes de reduccion condiciones iniciales vs calibracion - Proyecto B. Elaboracion
propia.
Eetrato Inicial | Calibracion % Inicial | Calibracion % Inicial | Calibracion % Inicial | Calibracion %
(kg[/:éjmz) cu (kg/cm?) reduccion &) ¢ ) reduccion (t/nl:Z) Eu (t/m?) reduccién v v reduccion
1 Limo arcilloso 0.16 0.150 6% 557 130 7% | 0.35 0.35 0%
2 Turba 0.26 0.100 62% 559 100 82% | 0.35 0.35 0%
3 | Arcilla y/o limo arenoso |  0.75 0.200 73% 1615 400 5% | 0.30 0.30 0%
4 Arena 30 20 33% | 4277 1300 70% | 0.20 0.20 0%
5 | Arcilla y/o limo arenoso |  0.75 0.200 73% 1615 400 5% | 0.30 0.30 0%
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Los resultados de las modelaciones efectuadas se presentan en las figuras 74 y 75:
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Figura 74. Resultados modelacion tridimensional largo y ancho respetivamente - parametros calibrados— Proyecto B.

Elaboracién propia.
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Figura 75. Resultados modelacién tridimensional parametros calibrados— Proyecto B. Elaboracién propia.

Se compararon los resultados obtenidos en las simulaciones con las lecturas de
instrumentacion, especificamente con el inclinébmetro No. 1, dada su ubicacion, asi como la

tendencia de las deformaciones registradas.

Los desplazamientos horizontales alcanzaron valores similares a las deformaciones
méaximas reportadas en las lecturas de campo, tal y como se muestra en la Figura 76.

118



Profundidad (m)

Deformaciones - Parametros calibrados PROYECTO BIINC. 1
Modelacion en RS3 - Etapas constructivas
e BO12015  wtem 180112016 1722016 mtpmn 7032016 mtguen 12042016
+ 16052016 emmpun 22/06/2016 e 220772016 smepume 1910812016
0.4+ 0 .
" .
a4 1= .
2 {m [
2 -.. 2 .
21 séta 34
4 i\ 4
5
- 5-
=] L\
7 bl Sétano 2 6+
“n
............ T S ] P SRk e Uy B (6 PRt e i ol B et ot 7
8 . n
. w B .
2 . - Sétano 3 p .
-10 S5 --%- L™ v
\ . - 10 -
-1 S o
12 . = 114 H
\ w
13 \ . : 124 :
i \ - Sétano 4 © 134 - N
"""""" T AR 1T TR e e L Fondo de la excavacién: 14.05 m n!
15 T 14 X
7 5 - — e - - - - —— - - - - | A - -
18 A n c 15+ . “y ~h
E \ N o "y BN
17 W § 16 3 %
*
18 L, 17 “y ~
\ N 18 “y | X ‘~
Y -1 >
18 +— Deformaciores - Sotano 1 " : : % *
20 \ b 19 o~y N
—+— Deformariones - Sotno2 4 0 "y Y
-21 —s— Deformaciores - Sétano \ L] 204 : ; .:‘
22 \ .- 214 : ::i : A
23 ' B 22 4 [ 34 Xt
+ " "y A
24 1 23 - " +4
L] o:; 7T
25 1 L | 24 . ey I 44
+ . u o: v +1
-28 o 25 L4 4y > 4
) oy +4
27 . 26 M .‘ v +4
. - oy ™
B Bl Rttt i s S PSR s [ S Ve T e e : e 274 Empotramiento: 28 0 m "y Tt
+ :z Y 4
29 I 1 Y S A e - —————- L & s
1 . "y | 1
30 = 29 < ] o: Y !
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 S50 600 650 700 750 800 . Ny | T+
30 P —— S e ——
Deformaciones (mm) -100 0 100 200 300 400 500 600 700 800
Profile Change in mm

Figura 76. Comparacion modelacion tridimensional parametros calibrados vs Instrumentacion geotécnica —
Proyecto B. Elaboracion propia.

Como complemento a lo anterior se realiz6 un andlisis de los esfuerzos horizontales en la
dltima etapa constructiva, observando a su vez una disminucion de estos valores con
respecto a los esfuerzos obtenidos para los pardmetros iniciales.

La Figura 77 presenta los esfuerzos horizontales obtenidos en la modelacion tridimensional
teniendo en cuenta los parametros calibrados:
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Figura 77. Esfuerzos efectivos horizontales parametros calibrados— Proyecto B. Elaboracion propia.

4.3 Analisis de esfuerzos.

Teniendo en cuenta la estratigrafia detectada en cada proyecto, asi como las caracteristicas
de las excavaciones analizadas, se calcularon los esfuerzos horizontales que actuan en el
suelo empleando las teorias clasicas, usando los coeficientes de presiones de tierra activa

y pasiva propuestos por Rankine.

Coeficiente de presiones de tierra activo

K, = tan(45— %)2
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Coeficiente de presiones de tierra pasivo

K, = tan(45 + g)z

Dado lo anterior fue necesario determinar los angulos de friccién interna de los diferentes
materiales mediante las correlaciones propuestas por Osaki (1959), el cual emplea el valor

del N del ensayo de penetracién estandar (SPT) cuya expresidn se resume a continuacion:

@ = V20N + 15 (Osaki, 1959)

De acuerdo con las modelaciones tridimensionales en elementos finitos, efectuadas para
cada uno de los proyectos objeto de analisis, asi como los célculos realizados teniendo en
cuenta la teoria convencional, se realiz6 una comparacion de la distribucion de los

esfuerzos horizontales que actlan en el suelo.

Los andlisis realizados se describen a continuacion:

4.3.1 Proyecto A.

4.3.1.1 Teoria clasica.
Los célculos efectuados se resumen en la Tabla 33:

Tabla 33. Coeficientes de presiones de tierras — Proyecto A. Elaboracion propia.

Célculo de coeficiente de presién de tierras

Estrato Estrato Espesor (m) '(\;63;:3”;;?; @osaki (°) Ka Kp
1 Limo orgénico 1.55 5 25.00 0.41 2.46
2 Arcilla habana 3.60 2 21.32 0.47 2.14
3a Limo arcilloso 5.50 2 21.32 0.47 2.14
3b Limo empotramiento 7.35 3 22.75 0.44 2.26

Teniendo en cuenta la posicion de la tabla de agua que para el caso corresponde a 3.50 m,
asi como los coeficientes de presiones de tierras, se calcularon los esfuerzos efectivos

horizontales activos y pasivos los cuales se resumen en la Tabla 34:
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Tabla 34. Esfuerzos horizontales — Proyecto A. Elaboracion propia.

Teoria clasica - Rankine

Teoria clasica - Rankine

Lado Activo Lado Pasivo
. o .
Profm 4 |y wm) o) (e | O'Em?) | ot | | POMAAAAA |y may | SO B gr(eme) | oh(eim?)
0.00 1.40 | 0.00 | 0.00 | 0.00 0.00 0.00
0.51 1.40 | 0.72 | 0.00 | 0.72 0.29 0.51
1.03 1.40 | 1.44 | 0.00 | 1.44 0.58 1.03
1.54 140 | 2.16 | 0.00 | 2.16 0.88 1.54
2.06 1.50 | 3.09 | 0.00 | 3.09 1.44 2.06
2.57 1.50 | 3.86 | 0.00 | 3.86 1.80 2.57
3.09 1.50 | 4.63 | 0.00 | 4.63 2.16 3.09
3.60 1.50 | 5.40 | 0.10 | 5.30 2.47 3.60
4.11 1.40 | 5.76 | 0.61 | 5.15 2.40 4.11
4.20 1.40 | 5.88 | 0.70 | 5.18 2.42 4.20
4.63 1.40 | 6.48 | 1.13 | 5.35 2.50 4.63
5.14 1.40 | 7.20 | 1.64 | 5.56 2.59 5.14
5.66 1.40 | 7.92 | 2.16 | 5.76 2.69 5.66
6.17 1.40 | 8.64 | 2.67 | 5.97 2.79 6.17 .,
6.69 1.40 | 9.36 | 3.19 | 6.17 2.88 6.69 Excavacion - Cota -10.65 m
7.20 1.40 |10.08| 3.70 | 6.38 2.98 7.20
7.30 1.40 |10.22| 3.80 | 6.42 3.00 7.30
7.71 1.40 |10.80| 4.21 | 6.59 3.07 7.71
8.23 1.40 |1152| 473 | 6.79 3.17 8.23
8.74 1.40 |12.24| 5.24 | 7.00 3.27 8.74
9.26 1.40 |12.96| 5.76 | 7.20 3.36 9.26
9.77 1.40 |13.68| 6.27 | 7.41 3.46 9.77
10.29 1.40 |14.40| 6.79 | 7.61 3.55 10.29
10.65 1.40 |14.91| 715 | 7.76 3.62 10.65 1.40 0.00 0.00 | 0.00 0.00
10.80 1.40 |15.12| 7.30 | 7.82 3.46 10.80 1.40 0.21 0.15 | 0.06 0.14
11.31 1.40 |15.84| 7.81 | 8.03 3.55 11.31 1.40 0.93 0.66 | 0.27 0.60
11.83 1.40 |16.56| 8.33 | 8.23 3.64 11.83 1.40 1.65 1.18 | 0.47 1.07
12.71 1.40 |17.79| 9.21 | 8.58 3.80 12.71 1.40 2.88 2.06 | 0.82 1.86
12.86 1.40 |18.00| 9.36 | 8.64 3.82 12.86 1.40 3.09 2.21 | 0.88 2.00
13.37 1.40 |18.72| 9.87 | 8.85 3.91 13.37 1.40 3.81 2.72 | 1.09 2.46
13.89 1.40 |19.44[10.39| 9.05 4.01 13.89 1.40 4.53 3.24 | 1.29 2.93
14.40 1.40 |20.16|10.90| 9.26 4.10 14.40 1.40 5.25 3.75 | 1.50 3.39
14.91 1.40 |20.88|11.41| 9.47 4.19 14.91 1.40 5.97 426 | 171 3.86
15.43 1.40 |21.60|11.93| 9.67 4.28 15.43 1.40 6.69 478 | 1.01 4.32
15.94 1.40 |22.32|12.44| 9.88 4.37 15.94 1.40 7.41 5.29 | 2.12 4.79
16.46 1.40 |23.04[12.96| 10.08 | 4.46 16.46 1.40 8.13 5.81 | 2.32 5.25
16.97 1.40 |23.76|13.47| 10.29 | 4.55 16.97 1.40 8.85 6.32 | 2.53 5.72
17.49 1.40 |24.48(13.99| 10.49 | 4.64 17.49 1.40 9.57 6.84 | 2.73 6.18
18.00 1.40 |25.20|14.50| 10.70 | 4.73 18.00 1.40 1029 | 7.35| 2.94 6.65
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Se presenta en la Figura 78, los esfuerzos efectivos horizontales activos (linea derecha) y

pasivos (linea izquierda) calculados a partir de la teoria clasica:

Esfuerzos horizontales
Teoria clasica Rankine

| @

——Esfuerzos horizontales - Lado activo -1

—+—Esfuerzos horizontales - Lado pasive -2

-4

-5

6

Profundidad (m)

+

-fo0 60 -30 -40 -30 20 -10 00 1.0 20 30 4.0 50 6.0

Esfuerzos efectivos (tim?)

Figura 78. Esfuerzos efectivos horizontales (activos y pasivos) teoria de Rankine — Proyecto A.
Elaboracion propia.

4.3.1.2 Comparacioén de esfuerzos.

En general se observa que los esfuerzos obtenidos mediante las simulaciones numéricas
no tienen la misma distribucion triangular propuesta por Rankine, se evidencia ademas una
reduccion de los valores de aproximadamente 44% en el lado activo y del 59.4% en el lado

pasivo a nivel del empotramiento (cota -18.0 m).

La Figura 79 presenta la comparacion efectuada:
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Comparacion de esfuerzos
Teoria clasica Rankine vs Modelacion 3D
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Figura 79. Comparacion de esfuerzos efectivos horizontales teoria clasica vs modelacién 3D —
Proyecto A. Elaboracion propia.

Como complemento a lo anterior y con el propdsito de comparar los esfuerzos, se calcularon
las fuerzas que actlan sobre la pantalla en donde se evidencia una buena coincidencia
hasta la cota de sétano 1 (Cota -4.20 m) correspondiente a la ubicacion de la viga cabezal,
a partir de dicha cota se observa una reduccion de las fuerzas con una variacion entre 5%
y 44%. Esta reduccion podria encontrarse asociada a la presencia de la ubicacion del

sistema de apuntalamiento.

La Tabla 35 resume la comparacion realizada:
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Tabla 35. Comparacion de fuerzas lado activo — Proyecto A. Elaboracion propia.

Teoria Clasica Modelacién 3D
Lado Activo Lado Activo
Proflzrr:]c)ildad oh'(t/m?) | Fuerza (t) Proftz:qc)ildad oh'(t/m?) | Fuerza (t)
0.00 0.000 0.00 0.00 0.234 0.00
0.51 0.292 0.08 0.51 0.493 0.19
1.03 0.585 0.23 1.03 0.750 0.32
1.54 0.877 0.38 1.54 0.960 0.44
2.06 1.440 0.60 2.06 1.803 0.71
2.57 1.800 0.83 2.57 2.124 1.01
3.09 2.160 1.02 3.09 2.285 1.14
3.60 2.473 1.19 3.60 2.439 1.21
411 2.401 1.25 411 2.448 1.26
4.20 2.417 0.21 4.20 2.408 0.21
4.63 2.497 1.05 4.63 2.400 1.03
5.14 2.593 1.31 5.14 2.500 1.26
5.66 2.689 1.36 5.66 2.520 1.29
6.17 2.785 141 6.17 2.510 1.29
6.69 2.881 1.46 6.69 2.490 1.29
7.20 2.977 151 7.20 2.467 1.27
7.30 2.996 0.30 7.30 2.413 0.24
7.71 3.073 1.26 7.71 2.400 1.00
8.23 3.169 1.61 8.23 2.470 1.25
8.74 3.265 1.65 8.74 2.507 1.28
9.26 3.361 1.70 9.26 2.543 1.30
9.77 3.457 1.75 9.77 2.561 1.31
10.29 3.553 1.81 10.29 2.570 1.32
10.65 3.621 1.31 10.65 2.574 0.94
10.80 3.459 0.53 10.80 2.585 0.39
11.31 3.550 1.80 11.31 2.500 1.31
11.83 3.641 1.85 11.83 2.603 1.31
12.71 3.797 3.27 12.71 2.613 2.29
12.86 3.823 0.56 12.86 2.620 0.39
13.37 3.914 1.99 13.37 2.600 1.34
13.89 4.005 2.04 13.89 2.700 1.36
14.40 4.096 2.08 14.40 2.580 1.36
14.91 4.187 2.13 14.91 2.590 1.33
15.43 4.278 2.18 15.43 2.592 1.33
15.94 4.369 2.22 15.94 2.596 1.33
16.46 4.460 2.27 16.46 2.650 1.35
16.97 4,551 2.32 16.97 2.604 1.35
17.49 4.642 2.37 17.49 2.615 1.34
18.00 4,733 2.41 18.00 2.630 1.35

En cuanto a las fuerzas calculadas en el lado pasivo la reduccion corresponde al 18.8%, tal

y como se resume en la Tabla 36:
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Tabla 36. Comparacién de fuerzas lado pasivo — Proyecto A. Elaboracion propia.

Teoria Clasica Modelacion
Lado Pasivo Lado Pasivo
Profundidad . Fuerza Profundidad a2 Fuerza

(m) o (t/rm) (® (m) o'(t/m’) (®
0.00 0.00
0.51 0.51
1.03 1.03
1.54 1.54
2.06 S 2.06 S
257 8 257 8
3.09 - 3.09 -
3.60 S 3.60 S
4.11 ! 4.11 !
4.20 59 4.20 o
4.63 o 4.63 o
5.14 O 5.14 O
5.66 ' 5.66 '
6.17 S 6.17 S
6.69 o 6.69 'O
7.20 @ 7.20 ©
7.30 = 7.30 =
7.71 §<; 7.71 Q
8.23 8.23
8.74 LUl 8.74 LU
9.26 9.26
9.77 9.77
10.29 10.29
10.65 0.00 10.65 2.554
10.80 0.14 10.80 2.578
11.31 0.60 11.31 2.580
11.83 1.07 11.83 2.583
12.71 1.86 12.71 2.589
12.86 2.00 12.86 2.595
13.37 2.46 13.37 2.605
13.89 2.93 13.89 2.616
14.40 3.39 24.43 14.40 2.625 19.84
14.91 3.86 14.91 2.634
15.43 4.32 15.43 2.641
15.94 4.79 15.94 2.643
16.46 5.25 16.46 2.645
16.97 5.72 16.97 2.647
17.49 6.18 17.49 2.659
18.00 6.65 18.00 2.699

4.3.2 Proyecto B.

Como primera medida se calcularon los coeficientes de presiones de tierras los cuales se

resumen en la Tabla 37:
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Tabla 37. Coeficientes de presiones de tierras — Proyecto B. Elaboracion propia.

Célculo de coeficiente de presién de tierras

N60 promedio e
Estrato Estrato Espesor (m) (golpes/pie) @osaki (°) Ka Kp

1 Limo arcilloso 31 4 24.00 0.42 2.37

A partir de lo anterior y teniendo en cuenta la posicion del nivel freatico de 6.00 m de

profundidad, se calcularon los esfuerzos efectivos horizontales activos y pasivos, resumidos

en la Tabla 38:

Tabla 38. Esfuerzos horizontales — Proyecto B. Elaboracion propia.
Teoria clésica - Rankine Teoria clésica - Rankine
Lado Activo Lado Pasivo
A o A
P’O“(‘r':]‘;'dad ¥ (t/m?) (ttclnrtnazl) ey | ') | ah'(tim?) PrOf%;?'dad ¥ (t/m?) ‘Zt;r‘r’]tg' u (tm?) | o'(tm?) | oh'(tim?)

0.00 1.20 | 0.00 | 0.00 | 0.00 0.00 0.00
0.66 1.20 | 0.79 | 0.00 | 0.79 0.33 0.66
1.31 120 | 1.57 | 0.00 | 157 0.66 131
1.96 1.20 | 2.36 | 0.00 | 2.36 1.00 1.96
2.62 1.20 | 3.14 | 0.00 | 3.14 1.33 2.62
3.27 1.20 | 3.93 | 0.00 | 3.93 1.66 3.27
3.93 1.20 | 471 | 0.00 | 4.71 1.99 3.93
4.40 1.20 | 5.28 | 0.00 | 5.28 2.23 4.40
4.58 1.20 | 5.50 | 0.00 | 5.50 2.32 4.58
5.24 1.20 | 6.28 | 0.00 | 6.28 2.66 5.24
5.89 1.20 | 7.07 | 0.00 | 7.07 2.99 5.89
6.55 1.20 | 7.85 | 0.55 | 7.31 3.09 6.55
7.20 1.20 | 8.64 | 1.20 | 7.44 3.14 7.20
7.50 1.20 | 9.00 | 1.50 | 7.50 3.17 7.50
7.86 1.20 | 9.43 [ 186 | 757 3.20 7.86 )
8.51 1.20 [10.21] 251 | 7.70 | 3.26 8.51 Excavacion - Cota -14.05 m
9.16 120 |11.00| 3.16 | 7.83 3.31 9.16
9.82 1.20 [11.78] 3.82 | 7.96 3.37 9.82
10.00 1.20 [12.00| 4.00 | 8.00 3.38 10.00
10.47 1.20 |12.57 | 4.47 | 8.09 3.42 10.47
11.13 1.20 [13.35| 5.13 | 8.23 3.48 11.13
11.78 1.20 [14.14| 578 | 8.36 3.53 11.78
12.44 1.20 [14.92] 6.44 | 8.49 3.59 12.44
13.09 1.20 [15.71| 7.09 | 8.62 3.64 13.09
13.75 1.20 [16.49| 7.75 | 8.75 3.70 13.75
14.05 1.20 [16.86| 8.05 | 8.81 3.72 14.05 1.20 0.00 0.00 0.00 0.00
14.40 1.20 [17.28| 8.40 | 8.88 3.75 14.40 1.20 0.42 0.35 0.07 0.17
15.06 1.20 [18.07| 9.06 | 9.01 3.81 15.06 1.20 1.21 1.01 0.20 0.48
15.71 1.20 [18.85| 9.71 | 9.14 3.86 15.71 1.20 1.99 1.66 0.33 0.79
16.36 1.20 [19.64[10.36| 9.27 3.92 16.36 1.20 2.78 2.31 0.46 1.10
17.02 1.20 [20.42[11.02| 9.40 3.97 17.02 1.20 3.56 2.97 0.59 1.40
17.67 1.20 [21.21[11.67| 9.53 4.03 17.67 1.20 4.35 3.62 0.72 1.71
18.33 120 [21.99|12.33| 9.67 4.08 18.33 1.20 5.13 4.28 0.86 2.02
18.98 1.20 [22.78[12.98| 9.80 4.14 18.98 1.20 5.92 4.93 0.99 2.33
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Teoria clasica - Rankine Teoria clasica - Rankine
Lado Activo Lado Pasivo
. o .
me‘z:;;'dad ¥ (t/m?) (ttc/J;azl) ey | 7€M | oh'(tim?) PrOfLEr’;‘;"dad v (t/m?) ‘Zt;%tg' U (thm?) | o*(thm?) | oh'(tim?)
19.64 1.20 |23.56|13.64| 9.93 4.20 19.64 1.20 6.70 5.59 1.12 2.64
20.29 1.20 |24.35|14.29| 10.06 4.25 20.29 1.20 7.49 6.24 1.25 2.95
20.95 1.20 |25.13|14.95| 10.19 4.31 20.95 1.20 8.27 6.90 1.38 3.26
21.60 1.20 |25.92|15.60| 10.32 4.36 21.60 1.20 9.06 7.55 1.51 3.57
22.25 1.20 |26.70|16.25| 10.45 4.42 22.25 1.20 9.84 8.20 1.64 3.88
22.91 1.20 |27.49(16.91| 10.58 4.47 22.91 1.20 10.63 8.86 1.77 4.19
23.56 1.20 |28.28|17.56| 10.71 4,53 23.56 1.20 11.42 9.51 1.90 4.50
24.22 1.20 |29.06|18.22| 10.84 4.58 24.22 1.20 12.20 10.17 2.03 4.81
24.87 1.20 |29.85|18.87| 10.97 4.64 24.87 1.20 12.99 10.82 2.16 5.12
25.53 1.20 |30.63|19.53| 11.11 4.69 25.53 1.20 13.77 11.48 2.30 5.43
26.18 1.20 |31.42|20.18| 11.24 4.75 26.18 1.20 14.56 12.13 2.43 5.74
26.84 1.20 |32.20]20.84| 11.37 4.80 26.84 1.20 15.34 12.79 2.56 6.05
27.49 1.20 |32.99|21.49| 11.50 4.86 27.49 1.20 16.13 13.44 2.69 6.36
28.00 1.20 |33.60|22.00| 11.60 4,90 28.00 1.20 16.74 13.95 2.79 6.60

Se presenta en la Figura 80 los esfuerzos efectivos horizontales activos (linea derecha) y

pasivos (linea izquierda) calculados a partir de la teoria clasica:

Esfuerzos horizontales

Teoria clasica Rankine

Profundidad (m)

—=—Esfueros horizontales - Lado aclivo

——Esfuezos horizontales - lado pasivo

b b4 ob b b bR N

Esfuerzos efectivos (t/m?)

Figura 80. Esfuerzos efectivos horizontales teoria clasica — Proyecto B. Elaboracion propia.
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4.3.2.1 Comparacién de esfuerzos.

Las modelaciones realizadas se compararon los esfuerzos horizontales con los obtenidos

a partir de la teoria convencional, en donde se observa una distribucion uniforme con

respecto a la propuesta por Rankine, tal y como se presenta en la Figura 81

Esfuerzos horizontales
Teoria clasica Rankine vs Modelacion 3D

o

Profundidad (m)

=t Esfugrzos -
=—— Esfuarzos -
Esfuerzos-

Esfuerzos-

Lado active - Rankine

lado pasivo - Rankine
Lado activo - Madelacidn 30

Lado pasivo - Modelacidn 30

SV T A N TR

Sdtano 2

Sétano 3

Sotano 4

-5 -4 -3 -2 -1 L] 1 2 3 4

Esfuerzos efectivos (t/m?)

5

a 7

Figura 81. Comparacion de esfuerzos efectivos horizontales teoria clasica vs modelaciéon 3D —

Proyecto B. Elaboracion propia.

Adicionalmente, se calcularon las fuerzas que actlan sobre la pantalla con el objeto de

comparar los esfuerzos obtenidos, en donde se evidencia a partir de los 4.40 m de

profundidad en el lado activo, una reduccién del 30% en la parte superior, alcanzando un
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43% correspondiente a la cota del fondo de excavacién y del 56% en la zona del

empotramiento.

En la Tabla 39 se presenta la comparacion de fuerzas en el lado activo:

Tabla 39. Comparacion de fuerzas lado activo — Proyecto B. Elaboracion propia.

Teoria Clasica Modelacién 3D
Lado Activo Lado Activo
Proflzrr:]c)jldad oh'(t/m?) | Fuerza (t) Proflar;()jldad oh'(t/m?) | Fuerza (t)
0.00 0.000 0.00 0.00 0.269 0.00
0.66 0.332 0.11 0.66 0.571 0.28
1.31 0.664 0.33 1.31 0.909 0.48
1.96 0.996 0.54 1.96 1.455 0.77
2.62 1.328 0.76 2.62 1.942 1.11
3.27 1.660 0.98 3.27 2.163 1.34
3.93 1.992 1.19 3.93 2.237 1.44
4.40 2.231 1.00 4.40 2.249 1.06
4.58 2.324 0.41 4.58 2.254 0.41
5.24 2.655 1.63 5.24 2.280 1.48
5.89 2.988 1.85 5.89 2.268 1.49
6.55 3.089 1.99 6.55 2.274 1.49
7.20 3.144 2.04 7.20 2.312 1.50
7.50 3.170 0.95 7.50 2.335 0.70
7.86 3.200 1.13 7.86 2.363 0.83
8.51 3.255 2.11 8.51 2.401 1.56
9.16 3.310 2.15 9.16 2.421 1.58
9.82 3.366 2.18 9.82 2.442 1.59
10.00 3.381 0.61 10.00 2.388 0.44
10.47 3.421 1.61 10.47 2.249 1.10
11.13 3.476 2.26 11.13 2.146 1.44
11.78 3.532 2.30 11.78 2.111 1.39
12.44 3.587 2.33 12.44 2.111 1.38
13.09 3.642 2.36 13.09 2.113 1.38
13.75 3.698 2.40 13.75 2.098 1.38
14.05 3.723 1.13 14.05 2.096 0.64
14.40 3.753 1.31 14.40 2.094 0.73
15.06 3.808 2.48 15.06 2.089 1.37
15.71 3.864 2.51 15.71 2.077 1.36
16.36 3.919 2.55 16.36 2.064 1.36
17.02 3.974 2.58 17.02 2.070 1.35
17.67 4.030 2.62 17.67 2.077 1.36
18.33 4.085 2.65 18.33 2.090 1.36
18.98 4,140 2.69 18.98 2.100 1.37
19.64 4,196 2.73 19.64 2.107 1.38
20.29 4,251 2.77 20.29 2.114 1.38
20.95 4.306 2.80 20.95 2.121 1.38
21.60 4.362 2.84 21.60 2.128 1.39
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Teoria Clasica Modelacién 3D
Lado Activo Lado Activo
Proflzrr]]q(;ldad oh'(t/m?) | Fuerza (t) melz:g'dad oh’(t/m?) | Fuerza (t)

22.25 4,416 2.85 22.25 2.134 1.39
22.91 4,472 2.93 22.91 2.141 1.41
23.56 4,528 2.95 23.56 2.142 1.40
24.22 4,583 2.98 24.22 2.147 1.40
24.87 4,638 3.02 24.87 2.151 1.41
25.53 4,693 3.05 25.53 2.153 1.41
26.18 4,749 3.08 26.18 2.156 1.41
26.84 4.804 3.13 26.84 2.159 1.42
27.49 4.859 3.16 27.49 2.162 1.42
28.00 4,902 2.48 28.00 2.163 1.10

Con respecto a las fuerzas calculadas en el lado pasivo la reduccién corresponde al 33.9%.

La Tabla 40 se resume los resultados obtenidos:

Tabla 40. Comparacion de fuerzas lado pasivo — Proyecto B. Elaboracién propia.

Teoria Clasica Modelaciéon
Lado Pasivo Lado Pasivo
Profundidad TPy Fuerza Profundidad Pyt Fuerza

(m) o'(t/m?) ® (m) o'(t/m?) ®
0.00 0.00
0.66 0.66
1.31 1.31
1.96 1.96
2.62 2.62
3.27 3.27
3.93 3.93
4.40 e 4.40 -
4.58 LN 4.58 Te)
5.24 o 5.24 o
5.89 < 5.89 <t
6.55 A\ 6.55 .
7.20 © 7.20 o
7.50 ° 7.50 °
7.86 @) 7.86 &)
8.51 1 8.51 1
9.16 c 9.16 c
9.82 Q 9.82 9
10.00 3 10.00 S
10.47 > 10.47 >
11.13 8 11.13 8
11.78 e 11.78 P
12.44 Ll 12.44 Ll
13.09 13.09
13.75 13.75
14.05 0.00 14.05 2.176
14.40 0.17 14.40 2.16
15.06 0.48 46.05 15.06 2.14 30.42
15.71 0.79 15.71 2.11
16.36 1.10 16.36 2.09
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Teoria Clasica Modelacién
Lado Pasivo Lado Pasivo
Profundidad . 2 Fuerza Profundidad . 2 Fuerza
(m) o'(t/m?) M (m) o'(t/m?) ®
17.02 1.40 17.02 2.08
17.67 1.71 17.67 2.08
18.33 2.02 18.33 2.08
18.98 2.33 18.98 2.09
19.64 2.64 19.64 2.09
20.29 2.95 20.29 2.09
20.95 3.26 20.95 2.10
21.60 3.57 21.60 2.10
22.25 3.88 22.25 2.10
22.91 4.19 22.91 2.11
23.56 4.50 23.56 2.11
24.22 4.81 24.22 2.12
24.87 5.12 24.87 2.13
25.53 5.43 25.53 2.13
26.18 5.74 26.18 2.14
26.84 6.05 26.84 2.15
27.49 6.36 27.49 2.17
28.00 6.60 28.00 2.18

4.4 Comparacion del andlisis bidimensional y tridimensional.

Con el objeto de comparar el comportamiento de las excavaciones estudiadas, se efectio
un andlisis bidimensional en elementos finitos empleando la herramienta computacional
Phase 2 (RS2) teniendo en cuenta las mismas consideraciones adoptadas en las

simulaciones tridimensionales.
4.4.1 Proyecto A.

Para el efecto se ilustra los resultados tanto para los parametros iniciales (Tabla 17) es
decir los definidos en el estudio de suelos, como los parametros calibrados, aquellos que

fueron obtenidos para alcanzar un comportamiento similar al inclinémetro No. 3 (figura 82).

Cabe anotar que el programa simula el sistema de apuntalamiento como resortes (Ky =

Econcreto * altura de la viga).

En las figuras 82 a 84 se presentan la malla de elementos finitos teniendo en cuenta cada

una de las etapas constructivas, asi como los resultados obtenidos:
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Figura 82. Malla en elementos finitos — modelacién 2D — Proyecto A. Elaboracién propia.

Parametros iniciales

Parametros calibrados
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Figura 84. Resultados parametros calibrados modelacion 2D — Proyecto A. Elaboracion propia.
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De acuerdo con las modelaciones realizadas se obtuvieron deformaciones del orden de 44 cm para
las condiciones iniciales y de 84 cm para los parametros calibrados, por lo tanto, se tiene un
incremento hasta 8.4 veces la deformacién con respecto a las lecturas de campo (deformacion
maxima promedio de 10 cm).

En la Figura 85 se resultados obtenidos tanto para los pardmetros iniciales como los calibrados:

Deformaciones - Parametros iniciales Deformaciones - Parametros calibrados
Modelacion 2D Modelaciéon 2D
0 0
-1 -1
2 -2
-3 -3
B O Y I AU MO O SO SO = B S U AR AR RO =
-5 -5 4
5 -6
—_ Sotano 2 - Sotano 2
E 7 E 71
o -]
g ° g
k=1 k-]
c E g
s @ 5 9
S 3
o 10 Sétano 3 o104 Sétano 3
P 2 T [ e M et s A S s -
-12 Sétano 1 -madel 20 124 Sétanc 1 - modalo 20
—a— Sétana 2 - Modelo 20 —+— Sdtano 2 - Modelo 20
1391 —=— Sdtano 3 - modelo 20 -13 4 —a— Sitano 3 - modela 20
44| -14
15414 -15 4
-16 -16
A7 17
-18 + T T T T T T T T T T -18 +——+
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 580 B0O 0 100 200 300 400 500 600 700 800 000
Deformaciones (mm) Defoermaciones (mm)

Figura 85. Deformaciones parametros iniciales vs calibrados - modelacion 2D — Proyecto A. Elaboracion
propia.

4.4.1 Proyecto B.

Las modelaciones bidimensionales en elementos finitos se han efectuado teniendo en
cuenta las etapas constructivas, los parametros iniciales (Tabla 25) y calibrados (figura 76)

empleados en las simulaciones 3D.

Es de resaltar que el programa simula el sistema de apuntalamiento como resortes (Kx=
Econcreto * altura de la viga).
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Los resultados se presentan en las figuras 86 a 89:
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Figura 86. Malla en elementos finitos — modelacién 2D — Proyecto B. Elaboracién propia.

Parametros iniciales

a.

Figura 88. Resultados parérr;etroé calibrados - modelacién 2D — Proyecto B. Elaboracién propia.
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De las modelaciones efectuadas se obtuvieron deformaciones hasta de 5 veces superiores a las
registradas en la instrumentacion, con valores del orden de 180 cm para las condiciones iniciales y

de 365 cm para los pardmetros calibrados.

Los resultados obtenidos se presentan en la Figura 89:

Profundidad (m)

Deformaciones - Parametros inciales Deformaciones - Parametros inciales
Modelacion 2D Modelacion 2D
LR LR
4 a4
2 2
34 34
44 44
54 54
-5 5 4
Sétano 2 Sétano 2
7 74
2 2
- . - .
Sdtano 3 Sdtano 3
10 10
-11 4 —_ -114
-12 4 . 4 .E. -12 4 oy 4
Sotano Sotano
-13 ] -13
=
L e T = S
c
-15 _g -15
18 4 2 16 4
18 = 18
17 17
18 4 Defermadenes « Setan 18 4 Defemadenes - Setane 1
Deforma dones - Sttanc 2 Deformadones - Sotane 2
19 19
Deforma dones - Sotanc 3 Deformadonaes - Sotane 3
20 20
21 21
22 22
23 23
24 24
25 25
26 26
27 27
28 28
20 20
30 30
[ 20 40 &0 a0 100 120 140 160 180 200 [ 50 100 150 200 250 300 350 400
Deformaciones (cm) Deformaciones (cm)

Figura 89. Deformaciones parametros iniciales vs calibrados - modelacion 2D — Proyecto B. Elaboracién propia.

4.5 Comparaciéon métodos empiricos y semi-empiricos con la modelacion en

elementos finitos 3D.-

Teniendo en cuenta los métodos de analisis empiricos y semi-empiricos para la obtencion
de los desplazamientos por efectos de las excavaciones, se realizé una comparacion entre
los pardmetros iniciales y los calibrados utilizando la metodologia propuesta por Zapata

(2007), la cual emplea los datos basicos del suelo, excavacion y sistema de apuntalamiento,
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para obtener el factor de seguridad contra la falla de fondo, la relacién de rigidez relativa y

finalmente la deformacién maxima horizontal, las expresiones empleadas se encuentran

resumidas en la Tabla 2 - referencia 10.

Los calculos para cada proyecto se resumen a continuacion:

45.1 Proyecto A.-

En la Tabla 41 se resumen los resultados obtenidos aplicando la metodologia propuesta

por Zapata (2007):

Tabla 41. Deformaciones horizontales — Metodologia Zapata (2007) - Proyecto A. Elaboracion
propia.

Deformaciones horizontales (Zapata,2007)

Caracteristicas del suelo

Parametros iniciales

Parametros calibrados

Peso unitario promedio del suelo (t/m?3) Y 1.40 Y 1.70
Resistencia al corte no drenada promedio del cu 3.33 cu 230
suelo (t/m?)

Factor de seguridad

Falla de fondo FS 1.50 FS 0.84
Caracteristicas de la excavacion

Ancho (m) B 19 B 19
Longitud (m) L 63 L 63
Profundidad (m) He 10.65 He 10.65
Sistema de contencion

Longitud de la pantalla (m) H 18 H 18
Empotramiento de la pantalla (m) D 7.35 D 7.35
Espesor de la pantalla e 0.40 e 0.40
Sistema de apuntalamiento

Espaciamiento promedio vertical del soporte (m) Sv 3.3 Sv 3.3
Espaciamiento promedio vertical del soporte (m) He 12 He 12.0
Médulo eléastico del concreto Econ 2000000 Econ 2000000
Inercia I 0.096 I 0.096
Relacion rigidez relativa R 10.44 R 9.22
Deformaciones

Deformacion maxima horizontal en % dmax/H (%)| 5.50 dmax/H (%) 9.68
Deformacion horizontal (m) Odmax (m) | 0.055 dmax (m) 0.097
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A partir de lo anterior se puede observar que los parametros iniciales del proyecto A,
arrojaron valores de 5.5 cm, que al compararlos con los 2.25 cm obtenidos con la
modelacion tridimensional en condiciones iniciales (numeral 4.2.1.2) corresponden a un
incremento del 59%, mientras que los desplazamientos horizontales obtenidos a partir de
los parametros calibrados se encuentran muy cercanos a los registrados en las lecturas de

campo.
45.2 Proyecto B.-
Con respecto al proyecto B los calculos efectuados se resumen en la Tabla 42:

Tabla 42. Deformaciones horizontales — Metodologia Zapata (2007) - Proyecto B. Elaboracion

propia.

Deformaciones horizontales (Zapata,2007)
Caracteristicas del suelo Pardmetros iniciales | Parametros calibrados
Peso unitario promedio del suelo (t/m3) Y 1.20 Y 1.80
Resistencia al corte no drenada promedio del
suelo (t/m?) cu 1.63 cu 1.00
Factor de seguridad
Falla de fondo FS | 054 FS | 0.28
Caracteristicas de la excavacion
Ancho (m) B 120.45 B 120.45
Longitud (m) L 271.50 L 271.50
Profundidad (m) He 14.05 He 14.05
Sistema de contencién
Longitud de la pantalla (m) H 28.0 H 28.0
Empotramiento de la pantalla (m) D 14.0 D 14.0
Espesor de la pantalla e 0.60 e 0.60
Sistema de apuntalamiento
Espaciamiento promedio vertical del soporte (m) Sv 6.0 Sv 6.0
Espaciamiento promedio vertical del soporte (m) He 24.0 He 24.0
Médulo eldstico del concreto Econ 2000000 Econ 2000000
Inercia I 0.506 I 0.506
Relacion rigidez relativa R 23.05 R 10.12
Deformaciones
Deformacion maxima horizontal en % dmax/H (%)| 29.35 | dmax/H (%) | 44.30
Deformacién horizontal (m) dmax (m) 0.293 dmax (m) 0.443
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De los calculos efectuados se puede observar que los parametros iniciales del proyecto B,
arrojaron valores de 29.3 cm, que al compararlos con los 18.4 cm obtenidos con la
simulacion tridimensional en condiciones iniciales (numeral 4.2.2.2) corresponden a un
incremento del 37.2%. En cuanto a los desplazamientos horizontales obtenidos de acuerdo
con los pardmetros calibrados se encuentran cercanos a los desplazamientos promedio

registrados en las lecturas de campo.
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Capitulo 5
Conclusiones y recomendaciones

5.1 Deformaciones.

De acuerdo con los resultados obtenidos a partir de las modelaciones realizadas y teniendo
en cuenta los parametros del suelo, se resumen a continuacion las principales

conclusiones:

¢ Las simulaciones numéricas tridimensionales fueron realizadas con base en los
parametros originales, sin embargo, las magnitudes de las deformaciones no fueron
comparables con los resultados obtenidos en las lecturas registradas por la
instrumentacion. En los proyectos A y B se obtuvieron reducciones de las
deformaciones horizontales del orden del 82% y 74%, respectivamente.

e Las modelaciones fueron calibradas para alcanzar un comportamiento similar al
obtenido en los inclinémetros No. 3y No. 1 de los proyectos A y B respectivamente,
para lo cual fue necesario modificar los parametros geotécnicos definidos en los
estudios de suelos.

En el proyecto A, la resistencia al corte no drenada se redujo entre 13% y 52%, los
modulos elasticos se redujeron en promedio en un 52%, mientras que la reduccion
de los coeficientes de poisson fue del 14%.

En cuanto al proyecto B, la reduccién de la resistencia al corte y médulos de
elasticidad en promedio fueron del orden del 73% y 52%, respectivamente, asi

mismo no fue necesario modificar los coeficientes de poisson.

e La estimacion de los modulos eldsticos mediante las correlaciones puede no ser la
adecuada para este tipo de andlisis, puesto que se pueden subestimar las

deformaciones.

e Realizar una calibracion de un modelo geotécnico toma su tiempo, no es facil llegar
a una solucién adecuada, puesto que depende de diferentes variables que
interactuan en el analisis, tales como la resistencia al corte, médulos elasticos de
estratos analizados, rigidez del sistema de apuntalamiento, asi como los

coeficientes de presiones de tierra.
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Los analisis de elementos finitos deberian emplearse durante la ejecucion de una
excavacion, de esta manera se podria realizar con una frecuencia determinada una
calibracibn del modelo geotécnico inicial, utilizando las lecturas de la
instrumentacion. Estos analisis permitiran hacer aproximacion mas acertada del
comportamiento del suelo y a su vez tomar las medidas pertinentes que sean costo-

efectivas para el proyecto.

5.2 Esfuerzos.

A partir de las simulaciones numéricas tridimensionales se obtuvieron esfuerzos

horizontales, los cuales fueron comparados con los calculados por medio de la teoria de

Rankine, se resumen a continuacion las conclusiones mas relevantes:

Los coeficientes de presiones de tierra fueron calculados tanto para el lado activo
como pasivo. Para el efecto fue necesario determinar los angulos de friccién interna
de los diferentes estratos mediante las correlaciones establecidas por la literatura

utilizando el N del ensayo de penetracion estandar (SPT).

Se calcularon los esfuerzos horizontales que acttan en el suelo empleando la teoria
de Rankine y se compararon con los obtenidos en las modelaciones
tridimensionales. Se observo que estos valores son menores a los calculados por

esta teoria como era de esperarse.

Se calcularon las fuerzas que acttian sobre la pantalla en donde se evidencia una
reduccion de estas con respecto a las obtenidas por la teoria de Rankine. Ademas,
las presiones activas a partir de los 4.0 m de profundidad aproximadamente, y las
presiones pasivas obtenidas en las modelaciones, mostraron una distribucion
uniforme y no la distribucion triangular planteada por Rankine.

La uniformidad de los esfuerzos evidenciada en las simulaciones posiblemente
estuvo influenciada por la falla no drenada del material. Esto podria deberse a que
los esfuerzos por delante de la pantalla no estan limitados por fuerzas activas y

pasivas, sino que estan limitados por la resistencia al corte del material.
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Los métodos en elementos finitos permiten realizar el analisis incluyendo la
geometria del sistema de contencién, en donde, eventualmente y de acuerdo con
las deformaciones y esfuerzos obtenidos, podrian reducir o aumentar el espesor del
elemento de soporte. Los esfuerzos activos en el proyecto A, fueron reducidos hasta
en un 44%, mientras que en el proyecto B la reduccién obtenida fue del orden del
52%.

Para los casos analizados de excavaciones profundas en suelos blandos en la
ciudad de Bogota, se concluye que, para obtener el mismo resultado, los valores de
los coeficientes de presiones de tierras activos y pasivos, comparados con los
esfuerzos obtenidos en las modelaciones, podria aplicarsele un factor de reduccién
de 0.40 para activas y 0.20 para pasivas.

5.3 Comparaciéon de los métodos de analisis.

Se realizé una comparacion de los métodos de analisis 2D vs 3D teniendo en cuenta las

consideraciones adoptadas para cada proyecto, las conclusiones se resumen a

continuacion:

El método de los elementos finitos puede ser empleado como una guia en el disefio
de etapas de excavacion y la deteccion de posibles problemas durante el proceso
constructivo. Se recomienda que las simulaciones tengan una estrecha relaciéon con
las lecturas registradas por la instrumentacién. De esta manera, se puede realizar
un seguimiento adecuado de la excavacion puesto que a medida que se avanza se
puede obtener informacién, la cual alimentara los modelos geotécnicos 3D. Esto
permitira realizar una nueva calibracién y se podra predecir la deformacion final de

la estructura de contencion.

Los analisis en dos dimensiones han sido empleados en la préactica profesional,
dada su aplicabilidad y facilidad en el montaje del modelo geotécnico. Sin embargo,
estos andlisis no toman en cuenta toda la geometria del proyecto a analizar. El
problema radica principalmente en las condiciones de borde de manera que al
analizar una pantalla en dos dimensiones puede considerarse correcto hacia el

centro de esta (Salazar,1997).
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Por lo tanto, en este tipo de analisis, desconoce la influencia de las esquinas en el
comportamiento general de la pantalla. Se considera que la deformacién es la
misma para cualquier seccién, dado que el analisis asume condiciones de
deformacién en el plano, es decir considera que la excavacion tiene una longitud

infinitamente larga.

En los analisis tridimensionales es interesante observar que la deformada de la
pantalla es diferente en cualquier seccién de la excavacion. Como es de esperarse,
se obtienen mayores deformaciones hacia el centro de la excavacién que hacia las
esquinas del sistema de contencién. Esto genera un efecto de bombeo en la zona
central de la pantalla. De lo anterior se concluye que los movimientos cerca del
centro del sistema de retencion calculados por enfoques de elementos finitos 2 0 3
dimensiones pueden ser similares a los observados en la instrumentacion, siempre
y cuando se tenga una excavaciéon mas larga que ancha. Pero si la excavacion es
de secciobn cuadrada dificimente se podria asumir un comportamiento
bidimensional, dada la influencia de la rigidez de las esquinas del elemento de

contencion.

De acuerdo con Ou et al (1996), las excavaciones son problemas de naturaleza
tridimensional, por lo tanto, se ha demostrado en los Ultimos afios por diferentes
autores que las simulaciones 3D mediante elementos finitos pueden modelar con
mayor precision el comportamiento de una excavacion y las deformaciones que
tiene el sistema de contencién si se emplean los pardmetros adecuados. Esto se

logré confirmar a través de las simulaciones realizadas en el presente trabajo.

Segun Finno (2007), los movimientos calculados por el andlisis 3D son menores que
los calculados por simulaciones de deformacion en el plano para las excavaciones
méas pequefias, lo cual se pudo corroborar en los analisis del presente trabajo,
puesto que las deformaciones obtenidas superaron los registrados en la

instrumentacion geotécnica.

AUn cuando el método de elementos finitos bidimensionales se ha utilizado en el

analisis de excavaciones profundas durante muchos afios, queda por resolver el
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grado de precisidén de estos analisis, puesto que los resultados pueden subestimar

0 sobreestimar el comportamiento real de la excavacion.

5.4 Recomendaciones para futuros trabajos.

Se establece a continuacion algunas recomendaciones para futuros trabajos:
e Las modelaciones tridimensionales permiten una representacion mas realista del
problema de andlisis y pueden predecir de manera adecuada el comportamiento del

suelo en condiciones complejas.

¢ Una de las condiciones que se consideran indispensables en disefio geotécnico y
estructural de las obras para el estudio correcto del comportamiento esfuerzo-
deformacién de excavaciones en suelos blandos soportadas, es la necesidad de
realizar un analisis de interaccién suelo-estructura, que debera garantizar la

compatibilidad de esfuerzos y deformaciones en la interfaz (Olaya, 2015).

e Se recomienda conocer las limitaciones propias del programa con el cual se
efectien las modelaciones, asi como la técnica numérica empleada, lo cual se
puede considerar como un requisito indispensable para su uso, puesto que su
desconocimiento puede generar evaluaciones errdneas del comportamiento
esperado para el proyecto en estudio. Asi mismo, conocer las variables del modelo
constitutivo con el cual se realicen los andlisis ya que una informacion de entrada

defectuosa puede arrojar resultados poco confiables.

e Cabe resaltar que aun cuando el programa RS3 empleado para las modelaciones
efectuadas permite realizar un andlisis tridimensional incluyendo la geometria de la
excavacion y sistema de apuntalamiento, no admite incluir los barretes perimetrales
o pilotes temporales que soportan las cargas de las vigas cabezal y cinturén, puesto
gue el software asume que la pantalla pre-excavada se construird como un cajon
gue trabajard como un elemento monolitico. Esta consideracion no se presenta en
la realidad dado que los elementos de contencion se construyen a través de médulos

gue no superan los 2.50/3.00 m de largo.
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¢ Es importante tener un especial cuidado con la utilizacion del método de elementos
finitos. No se trata de modelar por modelar, es una actividad que requiere tiempo,
gue permite al diseflador adentrarse en el problema, empaparse de la situaciéon, de
manera que adquiere una experiencia muy valiosa que le ayudara a comprender el

porqué de ciertos comportamientos y le permitird tomar decisiones acertadas.

e Se recomienda efectuar mas analisis en excavaciones profundas para conocer con
una mejor precision el comportamiento del deposito lacustre de la Ciudad de Bogota.
De esta manera se podria establecer una linea de investigacion en suelos blandos
normalmente consolidados, que permitan generar criterios de disefio aplicables en

andlisis simplificados del comportamiento de las excavaciones.

5.5 Recomendaciones y limitaciones sobre la utilizacién del software RS3.

Se establecen algunas recomendaciones para el empleo de este software:

¢ Durante el montaje del modelo geotécnico en el programa RS3 (version 2.0), uno de
los aspectos que demand6é mas tiempo fue la construccion de la geometria de los
casos de estudio, especialmente el sistema de apuntalamiento, puesto que a pesar
gue el software en esta nueva version permite importar la geometria desde
AutoCAD, este genera lineas que se deben ser creadas como polilineas, las cuales
en el programa se multiplican por 3 (linea constructiva, polilinea, polilinea extruida);
esto hace que se incremente niumero de elementos finitos. Lo recomendable es

dibujar directamente en el programa, a pesar de que esta actividad toma su tiempo.

e Es importante tener en cuenta que, si se tiene un error en la geometria del modelo,
no se generara la malla de elementos finitos, por lo tanto, se recomienda un paso a
paso de cada una de las lineas que se estdn montando en el programa, para evitar

reprocesos.

e Para los analisis se recomienda emplear maximo 7 estratos de suelo, puesto que,
al superar este numero también se puede presentar error en la geometria y por

consiguiente no se generara la malla.
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e En el caso que los andlisis consideren la posicion del nivel freatico, se debe habilitar
la opcion de propiedades hidraulicas en cada material. De lo contrario asi en la
configuracion establezca una superficie freética, esto no garantiza que los calculos

tengan en cuenta la influencia de la presién de poros.
¢ Por otro lado, es recomendable el uso de un equipo con una buena capacidad de

memoria RAM, dado que el consumo de tiempo se puede considerar como un factor

critico en la obtencion de los resultados de las simulaciones numéricas.
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