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CAPITULO 1 

1 NTRODUCC ION 

1.1 OBJETIVOS Y CONTENIDO DE LA OBRA. 

Las cimentaciones y algunas otras estructuras -

subterráneas requieren que el suelo y/o roca que se encueQ 

tra arriba del nivel de su base sea excavado para poder -

desplantarlas. El planeamiento de tal excavación se deja, 

por lo general, al superintendente de la obra y no al ing~ 

niero especialista en cimentaciones, aunque este último -

tiene la obligación de aprobar o rechazar el procedimiento 

de excavación que se elija y de revisar el proyecto de a

puntalamiento, si es que &e llega a utilizar. 

Las excavaciones a cielo abierto son aquellas que sa 

realizan ~in un techo o cubierta que encierre la zona de -

corte. Estas axcavaciones se pueden clasificar en! 

l.Excavaciones poco profundas. se us~n en estructuras 

de poco peso, estructur~s piloteadas, muros de sos

tenimiento, etc .. T~rzaghi considera dentro de este 

tipo de cortes a aquellos que tienen hasta 5 metros 

de profundidad. 

2.Excav~ciones profundas. Son usadas en estructuras -

dé gran peso, cortinas de alrnuccnamicnto, apoyos P!!,. 

ra puentes, etc .. Su profundidad alcanza magnitudes 

mayores de 5 motros. 



Por otra parte, independientemente de su profundidad, 

las excavaciones a cielo abierto pueden ser permanentes, 

como los cortes efectuados en la construcci6n de caminos, 

o temporales; ástas son rellenadas, generalmente con el 

mismo material extraído, tan pronto el trabajo dentro de -

la excavaci6n ha sido terminado. 

El proyecto de una excavación depende principalmente 

de dos factores: la naturaleza y propiedades del suelo y -

las dimensiones de la excavaci6n. En muchos casos el m5s -

importante es el tamaño de la excavación, que incluye la -

profundidad, el área, el volumen a extraer y el espacio -

que se requiere para el trabajo del equipo y para la es-

tructura, dentro de la excavaci6n. Por el otro lado, la r~ 

sistencia del suelo y su facilidad para ser excavado, la -

profundidad del nivel de agua subterránea y la facilidad -

con que 6sta fluye a trav6s del suelo, tarnbi6n influyen en 

el proyecto de la excavación. Por lo tanto, el proyectista 

debe conocer todas las características posibles del sitio 

de la excavación. 

El concepto de excavaci6n a ciclo abierto no s6lo co~ 

prende la operación de extracción del material, sino tam

bién incluye las actividades de abatí:"niento del agua subt~ 

rránea, construcci6n de terraplenes, transportaci6n del m~ 

terial sobrante, relleno y, principalmente, de la elección 

y diseño de los m6todos de excavación y abatimiento freát!._ 

co. 

Este trabajo no trata los puntos relacionados con los 

aspectos de co11strucc1ón ni de cpcraci6n de muc¡uinaria. 

Simple y sencillamente pretende exponer las diversas altc~ 

nativas que se pueder. tomar cuando se desee diseñar una e~ 



cavac16n a cielo abierto, dependiendo de las condiciones -

de la·obra y las características del suelo, tomando en -

cuenta tambi~n la presencia de aguu subterránea y las for
mas de eliminarla~ 

En el capitulo 2 se describen las diferentes pruebas 

a que son sometidos los suelos para poder obtener sus ca

racteristicas y prooiedades mas importantes, la forma de -

planear el programa de exploración y la manera de interpr~ 

tar los resultado$ obtenidos. Cada prueba presenta una des 

cripci6n detallada del procedimiento de ejccuci6n, os! co

mo las dimensiones de los accesorios que se requieren, ad~ 

más de una serie de recomendaciones pertinentes para su -

uso. Con los datos recogidos en estas pruebas y con los da 

tos de obra se pa~tc para elegir la alternativa rnás adecu~ 

da, económica y sequra para cada caso~ 

En el capítulo 3 se explican las conveniencias de u

tilizar los cortes inclinados, o taludes, corno método de -

excavación, las principales fallas ocurrid~s en éstos y -

los diferentes métodos de ünálisis de su estabilidad. Tam

bién en esta parte del trabajo, se presenta una tabla con 

r~comendaciones prácticas para cGda tipo de suelo, obteni

das con la experiencia del Departomcnto de Geotecnia de la 

Secretaría de Obras PGblicas de México. 

En el capítulo 4 se presento detalladamente el método 

de ademado como sistema alt~rnativo de excavüci6n, con sus 

diferentes especificaciones tanto para ~xcavaciones poco 

profundas como para excavaciones profundas. T~mbién se de~ 

criben los diferentes tipos de tablest~cas que existen y -

sus m~todos de análisis. 



En muchas obras de Ingeniería Civil se presenta la n~ 

cesidad de excavar más allá del nivel de aguas subterrá

neas. En tales casos se requiere abatir dicho nivel para 

poder trabajar cómodamente dentro de la excavación. Depen

diendo principalmente de la permeabilidad del suelo, se 

pueden aplicar diferentes m6todos de depresión del nivel 

frejtico. Estos métodos, junto con sus especificaciones -

técnicas, son descritos en el cap!tulo 5. 

En el capítulo 6 se resumen todas las consideraciones 

hechas en los capítulos anteriores y recomienda los méto

dos de excavación y ub~timiento más adecuados, para cada 

tipo de suelo que se presente. 

Finalmente se presenta un problema de aplicaci6n con 

datos propuestos ~n el aue, partiendo de una serie de con

sideraciones, se calcula y se diseña el sistema de excava

ción más apropiado. 



CAPITULO 2 

EXPLORACJON DEL SITIO 

2.1 INTRODUCCION. 

Una de los principales puntos que se deben cumplir p~ 

ra lograr un diseño preciso de las estructuras, en Ingcni~ 

ría Civíl, es el contar con un conocimiento adecuado de 

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

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

de estructuras constituídas por tierra o por roca, de las 

condiciones del subsuelo de los posibles bancos de materi~ 

les. 

Las estructuras pueden dividirse en tres diferentes -

grupos: 

l. Estructuras construídas a base de materiales arti

ficiales y en las quo el principal problema es la 

interacción existe~te entre dicha estructura y el 

terreno que la rodeará. Dentro de este tipo de es

tructuras se pueden mencionar a las cimentaciones, 

a los muros de retención o a las tuberías subterr! 

neas. El punto de mayor inter6s, en este tipo de -

estructuras, se encuentra en las características -

de def lexi6n y asentamiento del suelo debidas a la 

carga aplicada por el peso de la estructura. 
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2. Estructuras construidas a base de tierra o roca, -

tales como bases y subbases para pavimentos, terr~ 

plenes para carreteras o cortinas de tierra y en

rocamiento, entre otras. AdemSs de que es necesa

rio conocer la interacci6n que existe entre la es

tructura de tierra y el terreno adyacente, se re-

quiere tambi~n saber las propiedades de los mate

riales que se utilizarán para la construcci6n de -

la estructura, para así conocer las acciones que ~ 

brarán sobre la misma. 

3. Estructuras constituidas por la tierra natural del 

lugar, tales corno taludes naturales (laderas) o t~ 

ludes constru!dos. En este tipo de estructuras se 

requiere conocer en forma detallada todas las ca

racter1sticas del material natural con que est~ 

formada dicha estructura. 

Los prin~ipales datos que se requiere conocer acerca 

del subsuelo explorado, para realizar el diseño de alguna 

de las estructuras mencionadas anteriormente, son los si

guientes: 

A. Area que abarca, espesor y nivel al que se encuen

tra cada uno de los estratos en la zona de estudio 

observando que sea a una profundidad conveniente, 

dependiendo del tipo y magnitud de la estructura. 

B. Profundidad hasta el estrato de roca existente, i~ 

cluyendo las caractcr!sticas del mismo como su es

pesor, litolog!a y la presencia de zonas de falla, 

entre otras. 

c. Localizaci6n del nivel de agua subterr~nca. 

o. Propiedades del suelo y/o roca del sitio como per

meabilidad, compresibilidad y esfuerzo cortante. 



2.2 PLANEACION OEL PROGRAMA DE EXPLORACION. 

El propósito básico aue se tiene al elaborar un pro

grama de exploración es el proporcionar al proyectista los 

datos suficientes de las condiciones y propiedades del su~ 

suelo para as1 lograr el diseño más seguro y econ6mico de 

la obra en cuestión, as1 como para que el ingeniero encar

gado de la construcción determine cuales son los materia~

les constructivos más adecuados a utilizar. 

Asimismo, la exploración puede ser utilizada para ob

tener la información necesaria para realizar los análisis 

de falla en la estructura. 

El ingeniero especialista en mecánica de suelos debe 

tener siempre en mente, cuando planea el programa de expl~ 

ración, el propósito de tal programa y los costos que lo -

involucran. En ocasiones resulta más económico el diseñar 

una cimentaci6n conservadoramente y con factores de segur! 

dad altos, que el realizar exploraciones y muestreos rnuy -

detallados. Frecuentemente es muy apropiado el conocer el 

éxito que ha tenido el realizar una obra como la que tene

mos en proyecto y con las condiciones con que contamos pa

ra saber que tan profunda y detallada deberá ser la explo

ración. 

La planeaci6n de las exploraciones del subsuelo sigue 

normalmente la siguiente secuencia: 

1. Reconocimiento del sitio. 

Una manera en la que se puede realizar este recen~ 

cimiento es haciendo una visita de campo al lugar 

de estudio. Esta visita puede revelar datos que de 

ninguna otra forma se puede obtener, corno grietas 

en las estructuras adyacentes, así como aprecia- -

bles asentamientos. 

El reconocimiento del luqar también puede realiza! 



se a través del estudio de documentos, mapas, fot~ 

grafías o cualquier publicaci6n que nos ayude a e~ 

nocer las caracterfsticas dol sitio en estudio, C9_ 

mo pueden ser mapas topográficos recientes, mapas 

geol6gicos, fotografías a6reas, reportes sobre ex

ploraciones subterrSneas y geol6gicas hechas por ~ 

gencias gubernamentales y empresas privadas, publ!_ 

caciones universitarias y artículos sobre ingenie

ría y geología. 

2. Investigación preliminar del sitio. 

El objetivo primordial de esta fase del programa -

es el obtener suficientes datos del subsuelo que -

permitan seleccionar los tipos t localizaciones r -
principales dimensiones de las estructuras de ma-

yor importancia. Los diseños prcli.minares basados 

en estas exploraciones resultan econ6micos y fáci!_ 

mente realizables. ya que no se observan las pro-

piedades del subsuelo en un.:i Eorma dctallad.:i. Es-

tas investigaciones se llevan a cabo mediante pe-

qucños sondeos. Para obras de pequeñ~ magnitud es

te paso puede ser suficiente para establecer el cr~ 

terio de diseño definitivo; en tal caso el progra

ma de exploración habr5 finalizado. 

3. Investigación detallada del sitio. 

La finolidad principal de 0sta fase dol progr.:i:ma -

de explorac16n es el determinar las caracterfsti-

cas del subsuelo que no se han detc~minado en las 

fases anteriores y que scrvir~n para realizar el -

diseño detallado de la estructura. Cuando las in-

form<lcioncs obtenidas en las dos fases de invcsti-



gac16n· se .:cofflbincin, s~.:·obtiene, ·e1. resultado adecu~ 
do para la:. pr~Paraci6n', de·· 1as.-planes de ejecución 

de la obra·> as.!. como- _las -~-e'SPeCif icaciones de cons

trucción. 

2.3 METODOS DE EXPLORACION. 

Existe una gran diversidad de métodos utilizados para 

la exploraci6n de subsuelos. La elecci6n de alguno de ellos 

dependerá en gran medida del tipo y magnitud de la obra. ~ 

tras factores, no menos importantes, que deben tomarse en 

cuenta al elegir el método mSs adecuado son las condicio-

nes prevalecientes en el lugar, así como los costos relat~ 

vos de la exploraci6n comparados con el costo total de la 

obra. Se recomienda como una regla considerable a seguir -

que los costos destinados a la exploraci6n deberán repre-

sentar entre el 0.5 'i el 1.0% del costo total de la obra. 

De este modo, la utilizaci6n de algún m6todo costoso 

podrá ser justificada, por ejemplo, cuando se trate de la 

construcci6n de una gran cortina de una presa, ya que los 

costos de las investigaciones s6lo representarán una pequ~ 

ña fracci6n del costo total de la cortina, ~dc~~s de gue si 

se produjese una falla en esta obra, podría tener canse- -

cuencias desastrosas en las zonas adyacentes a la misma. 

En ocasiones tambi6n podrj justificarse el uso de al

gdn método cspccíf ico, aunque no se trate de estructuras -

de tanta importancia, si las condiciones del sitio s6lo 

permiten la utilizaci6n de ese determinado m~todo. 

Así pues, la t~cnica de exploraci6n a ser empleada d~ 

berá ser la mjs econ6mica de todas las probables, la cual 

proporcione la informaci6n deseada. 
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2.3.1 METODOS GEOFISICOS. 

Este tipo de métodos han sido utilizados, obt~ 

niendo muy buenos resultados tanto en la obtención de la -

información requerida, como en los costos relativos de la 

investigaci6n con respecto al costo total de la obra. Es

tas exploraciones proporcionan información sobre el perfil 

del estrato de roca existente, define los límites entre 

las zonas de material granular y los depósitos orgánicos, 

y permite tener una definici6n general de las condiciones 

del subsuelo, incluyendo la profundidad del agua subterrá

nea. 

Los métodos ge6fisicos se subdividen principalmente 

en dos grupos: 

A. Método S!smico. 

Esta clase de métodos de exploración se basa 

en el hecho de que ondas producidas por un sacudi

miento en el subsuelo viajari a diferentes velocid~ 

des a través de diferentes tipos de suelos. Esta 

velocidad de propagación de la onda depende de nu

merosos factores como la densJ~ad, humedad, textu

ra y oquedad de los materiales, entre otras carac

ter 1s ticas. 

se ha observado que la velocidad de la onda 

aumenta directamente con la densidad dwl material. 

En suelos, 6sta puede variar entre los 150 y los 

2,400 mts/seg; en rocas excede los 1,800 mts/seg, 

pudiendo alcanzar valores hasta de 7,700 mts/seg. 

Corno es sabido que la velocidad con que la onda ~ 

traviesa al agua es de aproximadamente 1,430 mts/ 

seg, con el m6todo srsmico es posible determinar 

la profundidad a la que se encuentra el estrato de 

roca sana, aún cuando esté por debaJO del nivel de 

agua subterránea. 
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Las ondas generalmente son inducidas por la -

detonación de explosivos, aunque tarnbi6n pueden -

ser producidas por medios mec~nicos (usualmente se 

utiliza un martillo de gran peso, para producir un 

golpe en la superficie del terreno}. 

Se coloca la pequeña carga explosiva sobre o 

debajo de la superficie del terreno. Se colocan d~ 

tectores en 11nea recta a partir de la carga y a -

distancias que van aumentando. Se hace estallar el 

explosivo y se registta autom~ticamente por medio 

de un .!o.iJm6g.'l.aóu el tiempo empleado por la onda e

lástica en llegar a cada detector. Se hace un tra

zado, en el que se dibuja el tiempo requerido por 

el primer choque en llegar a cada uno de los dete~ 

tares en funci6n de la distancia a que está de la 

carga eY.plosiva, como se indica en la figura 2.1. 

La velocidad con la que viaJa la onda sísmica 

a través del medio material, que tiene un peso es

pecífico t y un m6dulo dP. elasticidad E se expre

sa por: 

12. 11 

donde C es una constante adimensional relacionada 

con v. Mientras los pesos espectficos de los suc-

los y rocas varían dentro de límites muy estrechos, 

los valores de E varían grandemente, dependiendo -

de las cualidades estructurales del material. 



t seg. 
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OE. "' tiempo que tarda en 
" Viajar la onda sís

mica del punto M al 
punto N. 

d, mts. 

:(,::-- .-:• :' / .'1 / ' Suelo menos denso 

Roca 

Fig 2.1 Reprcsc:ntac1ón esquemática del método sísmico. 

El m~todo se adapta mejor a los estratos hori

zontales o con ligera pendiente en los que haya un 

bien definido contraste entre las velocid~dcs, como 

en el caso de suelo sabre roca o de arena suelta s~ 

ca sobre arena saturada por el agua fre5tica. En 

condiciones ideales se puede definir la profundidad 

de los límites hasta varios cientos de metros, y 

con una muy buena aproximación. 
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B. Método de Resistividad Eléctrica. 

El método de resistividad el~ctrica para la e~ 

ploraci6n de subsuelos se basa en el hecho de que -

diferentes materiales ofrecen diferente resistencia 

al paso de una corriente eléctrica. De este modo, -

mediante la determinaci6n de las variaciones verti

cales y laterales de tal resistencia es posible, -

dentro de ciertas limitaciones, el conocer la estr~ 

tigraf1a y la extenci6n lateral de los diferentes -

dep6sitos subterráneos. 

Los cambios en la resistencia al paso de la c2 
rriente son medidos con la ayuda de electrodos col2 

cadas en la superficie del terreno. LQs unidades c2 
munes de resistividad cl6ctrica, utilizadas en es-

tas exploraciones son el ohm-pie, el ohm-cm y el -

ohm-metro. Rocas de alta densidad tienen grandes v~ 

lares de resistividad el~ctrica. En suelas, la re-

sistividad ofrecida por las partículas también es -

alta; usimismo, la resistividad del agua s1Jbterrá-

nea, sí es pura, tendrá valores altos. Sin embargo, 

la resistividad el~ctrica decrece en cuanto mayor ~ 

cumularniento de sales exista en el material. 

E lo et:. roda 

Lineas de 
corricnt\? 

! {amperes) B.i.ter!.a 

Fiq.2:.2 Esquema representativo del métudo di'..' resistividad 

~léi.::trica. 



Por lo tanto, la resistividad de un suelo de

pende primordialmente del contenido de humedad i' -

de la concentración de sales disueltas en él. 

La finalidad principal en la utilizaci6n de -

este método es conocer las variaciones tanto late

rales como verticales que el suelo tiene, depen-

diendo de su profundidad, y as! conocer algunas de 

las características que los diferentes estratos 

tienen. 

Este método es menos usual que el sísmico. 

MATERIAL RESISTIVIDAD 
(ohms-cm.) 

Arcilla o limo orgánicos saturados 500 - 2,000 

Arcilla o limo inorgánicos saturados 1,000 - 5,000 

Arcillas y limos duros parcialmente 

saturados, arenas y gravas saturadas 5,000 - 15,000 

Lutitas, arcillas y limos secos 10,000 - 50,000 

Areniscas, arenas y gravas secas 20,000 - 100,000 

Rocas cristalinas, sanas 100,000 - 1,000,000 

Tabla 2.1 Resistividades üléctr1cas de su1?los y rocas. 

2, 3. 2 SONDEOS Y TOMA DE MUESTRAS. 

El término sondeo es usado extensivamente para 

definir a cualquier método de exploración que se realice -

mediante perforaciones. Algunos de estos m6todos son util~ 

zados Gnicamente para determinar las resistencias a la pe

netraci6n de los suelos y diferenciar los estratos blandos 

de los resistentes. Otros, que tambi6n se les conoce como 
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barrenaciones, son realizados con la principal finalidad 

de obtener muestras del suelo y as! poder determinar sus 

propiedades ingenieriles. 

Tanto el espaciamiento como la profundidad que los -

sondeos deben tener son dependientes del tipo y magnitud 

de la obra as! como de las irregularidades del terreno. -

Las tablas 2.2 y 2.3 muestran los rangos entre los cuales 

deben variar estas características para condiciones norm~ 

les de terreno. 

ESTRUC'rURA U OBRA 

Carretera linvestigaci6n de la sub

rasante} 

Presa de tierra, diques 

Excavación para préstamo 

Edificio de varios pisos 

fAificio industrial de un piso 

Tabla 2.2 E~pac1amienta de los sondeos. 

ESPACIAMIENTO 
(mts) 

300 - 600 

30 - 60 

30 - 120 

15 - 30 

30 - 90 

Cuando las condiciones del suelo son regulares y -

uniformes, los espaciamientos arriba indicados se pueden 

duplicar y si son irregulares se reducen a la mitad. Se -

puede hacer la misma consideración cuando, mediante otras 

pruebas se hayan determinado condiciones uniformes y no ~ 

niformes del subsuelo, respectivamente. 
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PROFUND !DAD DEL SONDEO (mts) 

ANCHO DEL EDIFICIO 

(mtsl NUMERO DE PISOS 

4 16 

30 3. 5 6.0 10.0 16.0 24.0 

60 4.0 6.5 12.5 2l. o 33.0 

120 4.0 1.0 13 .5 25.0 41.0 

Tabla 2.3 Profundidades p<.H"a sundeos de exploración. 

Una antigua regla, utilizada en edificios, establece 

que la profundidad de los sondeos debe ser igual a dos v~ 

ces el ancho del edificio; sin embargo es una profundidad 

exagerada para estructuras anchas de pocos o un sólo piso, 

y demasiado somera para torres esbeltas. Una regla m~s -

simple para estructuras como hospitales y edificios para 

oficinas, relaciona la profundidad aproximada de los son

deos, Z, con el ndmero de pisos, s. 

CONDICION METROS 

Ligera de acero o estrecha de concreto 

Pesada de acero o ancha de concreto Z = Gsº· 7 

En la tabla 2.4 se resumen los m~todos principales -

de sondeos de cxploraci6n. 
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2.3.3 PRUEBAS DE PENETRACION. 

Las pruebas de penetración pueden considerarse 

tambián dentro del grupo de los sondeos de exploraci6n, p~ 

ro por su gran importancia, suelen tomarse como otro tipo 

de pruebas. Además, estas técnicas, por rendir buenos resuh 

tados y por tener una relativa facilidad de aplicación, 

son muy utilizadas en las investigaciones preliminares. 

Existen diferentes pruebas de penetración, dependien

do del tipo y forma del penetr6mctro. Los que se utilizan 

con más frecuencia son el penetr6metro estándar y el c6ni

co, aunque cuando se trata de estr~tos de gran resistencia, 

se usan herramientas más pesadas, del tipo de barretones -

con taladros de acero duro. 

De estos tipos de pruebas, la que proporciona mejores 

resultados, además de ser la más utilizada en México, es -

la prueba de penetración estándar. Además el método lleva 

implícito un muestreo que proporciona muestras alteradas -

representativas del suelo en estudio. 

El equipo necesario para aplicar este procedimiento -

consta de un muestreaLlor especial (penetr6metro estándar) 

de dimensiones establecidas. Es normal que dicho penetr6m~ 

tro sea de media caña para facilitar la extracción de la -

muestra. El penetr6metro se enrosca al extremo de la tube

ría de perforación y la prueba consiste en hacerlo penetrar 

a golpes dados por un martinete de 63.5 kgs. (140 lb), que 

cae desde una altura de 76 cm. (30 pulcJ), contando el ndme

ro de golpes, N, necesario para lograr una penetración de 

30 cm. (1 píe). 

La superficie, donde se ejecutar5 la prueba, debe ser 

previamente limpiada de manera cuidadosa. Enseguida se ha

ce que el penctrómctro entre al suelo, a golpes, una pro-

fundidad de 15 cm. (6 pulg). Desde ese momento deben conta~ 



se los golpes necesarios para lograr la penetraci6n de los 

siguientes 30 cm. 

La utilidad e importancia principales de esta prueba 

radican en las correlaciones realizadas en el campo y en -

el laboratorio en diversos suelos, que permiten relacionar 

aproximadamente la compacidad, el ángulo de fricci6n inte~ 

na, en arenas, y el valor de la resistencia a la compre- -

si6n simple, en arcillas, con el vaior de N. 

Anillo zapata V.Ílvula Tubería 

so.aq=m, ~cortan=tc 36 ~ªº_ ª[~:::::~jj°ndco 
_ 76.2 457.2 r 127 _ 

Tubo partido longitudinalmente. 

F'ig 2.3 Huestreador partido para la prueba de penetración estándar. 
Medidas en mm. 

Los métodos de penetración cónica consisten en hacer 

penetrar una punta cCnica en el suelo y medir la resisten

cia que el suelo ofrece. 

Dependiendo del procedimiento para hincar los conos -

en el terreno, estos métodos se dividen en estáticos y di

námicos. En los primeros, la herramienta se hinca a presión 

medida en la superficie, con un gato apropiado; en los se

gundos, el hincado se logra a golpes dados con un peso que 

cae. 

Desgraciadamente, para estos tipos de pruebas no exi~ 

ten correlaciones que determinen las características mcn-

cionadas en el caso de la penetraci6n estSndar, por lo cual 
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los resultados son de dudosa interpretación. Sin embargo, 

la prueba se ha usado frecuentemente por dos razones bási

cas: su economía y su rapidez. 

Las observacíones que hasta ahora se han realizado p~ 

recen indicar que, en arenas, la prueba dinámica de cono -

da toscamente un número de golpes del orden del dcble del 

que se obtendr!a en la prueba estándar, a condici6n, desde 

luego, que la energ!a aolicada al cono sea la correspon- -

diente a la prueba estándar. 

Puede decirse entonces, oue las pruebas de penetra~ 

ci6n cór.ica, estática a din~mica, son útiles en zonas cuya 

estratigrafta sea ya ampliamente conocida a 1>'t.io1t.l y cuando 

se desee simplemente obtener informaci6n de sus caracterl! 

ticas en un lugar especifico# 

20.0 

(a) 

!-----< 
7 .o 
(b) 

oo• ,______. 
}.5 

(el 

Fig 2 .4 Diferentes tipos de penetrómetros eÓnicos. (a} Oanés1 (b) De 

inyección de Terz.aqlli ¡ (e) Holandés# Dimensiones en OttS. 
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2.3.4 PRUEBI\ DE LA VELETA PARA ESFUERZO CORTANTE. 

La veleta se usa en ensayos para determinar la 

resistencia al esfuerzo cortante de los suelos, a gran pr~ 

fundidad, baJO el fondo de un pozo. La veleta para pruebas 

en obra tiene dos aspas en cruz, unidas a una varilla ver

tical. Los diámetros comunes son: 5, 6.25 y 7,5 cm, y lon

gitudes de 3 a 5 diámetros. La veleta se introduce forzán

dola hacia dentro del suelo en el fondo del pozo, hasta 

que su parte superior quede a dos difunetros por debajo de 

dicho fondo. La rotación de 13 veleta corta el suelo en 

una superficie cil1ndrica. Se mide el momento de torsión -

necesario para iniciar el corte y frecuentemente se indica 

el aumento de deformación tCJrsional como funci6n del mame:;_ 

to de torsión. Despu6s de la falla se dan varias revoluci~ 

nes más y se aplica un segundo momento de torsión para me

dir la resistencia del suelo reamasado. La resistencia al 

esfuerzo cortante, S, para una veleta de diámetro V y lon

gitud l se halla de la siguiente manera: 

s H/ ITID 2 Li 12. 2 1 

donde T es el momento de torsi6n. 

2.3.5 PRUEBA DE EXPANSION INTERNA. 

se puede evaluar el carácter de la relaci6n e~ 

fuerzo-deformaci6n de un suelo por la resistencia que ofr~ 

ce a expansionarse un pozo de sondeo deb.ido a una presión 

que se ejerce en su interior. 
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El medio más simple paia hacer este ensayo es un man

guito de goma con casquetes rígidos en los extremos, que -

se coloca bien ajustado en una porci6n del agujero. se 11~ 

na el manguito de líquido y se aplica presión que se tran~ 

mite al suelo. La deformaci6n radial se puede medir por 

una sonda interior o, indirectamente, por el cambio de vo

lumen del líquido contenido en el manguito. En el presi6m~ 

tro Mena..~d se emplean tres manguitos, todos con la misma -

presión. Los esfuerzos y deformaciones alrededor de los 

dos manguitos extremos o c1.H1t(,i.~ de )Y:.Ottcc.úf11 son tridimen-

sionales; producen una deformación en el suelo adyacente -

a la célula central. La deformación radial correspondiente 

al aumento de las presiones internas se mide por el cambio 

de volumen en la célula central o de medida. De esta medi

da se obtiene un módulo radial de deformación que corres-

pande a los estados de esfuerzo en el suelo,inicial y au

mentando, a ese nivel. Este módulo se puede relacionar em

p!ricamente con el módulo de elasticidad E y con la compr~ 

sibilidad del suelo, segün sea la velocidad con que se ha

ga el ensayo. 

El estado inicial de esfuerzos en un suelo se puede -

investigar por una expansión unidimensional. se colocan 

puntos de referencia en la superficie de la masa que se i~ 

vestiqa y se hace una ranura entre ellos~ si el esfuerzo -

en el interior de la masa es suficiente, la ranura se cc-

rrará parcialmente. Se coloca en la ranura un gato hidráu

lico en forma de disco delgado o gato plano y se aumenta -

la presión hasta que la distancia entre los puntos de ref~ 

rencia vuelva a su valor inicial. Si la redcci6n de la ma

sa es elástica, la presión que fue necesaria aplicar para 

que la masa volviera a su posición i.nicial es equivalente 

al esfuerzo inicial en esa dirección. 



23 

2.3.6 DETERMINACION DE LA PERMEABILIDAD IN S!TU. 

La permeabilidad de la totalidad de una masa -

se puede medir por pozos de prueba, en los cuales el agua 

se introduce en el terreno o se extrae por bombeo. Es pos~ 

ble tener un mejor control de la operación bombeando agua 

dentro del terreno, para la cual es adecuado un pozo pequ~ 

ño. Si el nivel del agua subterránea es inicialmente alto 

o si no es posible bombear agua dentro del pozo, se puede 

extraer el agua. Los pozos de ensayo se acostumbran hacer 

de 7.5 a 15 cm de diámetro. Alrededor del pozo de prueba -

se deben hacer dos o tres grupos de pozos de observación . 

Estos grupos de observación se sitúan regularmente a 7.5, 

15 y 30 metros del pozo de ensayo. Se bombea continuamente 

a un régimen constante hasta que se estabilice el nivel en 

los pozos de observación. La profundidad de los pozos va-

ria según el nivel del estrato en estudio. 

El coeficiente de permeabilidad promedio se puede cal 

cular midiendo el descenso promedio del nivel de agua en -

los grupos de pozos de observaci6n. Las diferencias entre 

la permeabilidad calculada con diferentes grupos de pozos 

de observación indican variaciones de f~ con las distancias 

o que no se ha dado suficiente tiempo para que se estable~ 

ca el equilibrio. Si las diferencias son significativas, -

debe continuarse el bombeo hasta que los resultados sean -

más compatibles. 

Se puede usar gasto hacia dentro Je un ttth0 como med!:_. 

da aproximada de la permeabilidad de un estrato permeable. 

El agujero es entubado en la capa permeable de manera que 

el extremo del tubo est6 a no menos de S diámetros de los 

limites del estrato. se mide el nivel original del agua, -

despúes se añade agua en el agujero de sondeo para el agua 

er el tubo a un nivel constante. 
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2.4 INVESTIGACION ACERCA DEL AGUA SUBTERRANEA. 

Debido a que el agua subterr~nea afecta muchos ele.me~ 

tos de diseño y construcci6n de las cimentaciones, su loe~ 

lizaci6n debe ser establecida tan precisa como sea posible. 

En la mayor1a de los casos el nivel del agua se mide en -

los sondeos exploratorios; sin emb~rgo, frecuentemente es 

necesario hacer sondeos expresamente para la medición del 

agua freática cuando se supone que hay agua colgada o art~ 

siana o si la técnica de perforación no proporciona un da

to confiable. 

La primera indicación de agua subterránea puede ser 

la humedad en tas muestras de suelo o el goteo dentro de -

los agujeros de los sondeos. Estas observaciones son posi

bles sólo en el caso en que los sondeos sean en seco. Sin 

embargo, aunque estas condiciones deben ser registradas, -

pudieran representar solamente saturación capilar o un ni

vel freático colgado. Los derrumbes en los agujeros de ar~ 

na, sin ademado, que se hacen con barrenas, son tambi6n u

na indicación de agua subterránea aunaue no terminante. Se 

tiene una indicación más segura de la elevación general de 

agua freática dejando que el agua en los agujeros de los -

sondeos alcance su nivel de equilibrio. En suelos arenósos 

esto se logra en pocas horas, pero en arcillas se necesita 

una semana o más. 

POZOS DE OBSERVAC!fiN, Es neccs.:i.r iQ harer observacio-

nes durante un año o ~5s para conocer las fluctuaciones 

del agua subterránea por los cambios de estación. En la m~ 

yoría de los casos se requiere entubar el agujero para ma~ 

tenerlo abierto y asegurar que los cambios del nivel del ~ 

gua en el terreno se produzcan sin retardo en el aqujero. 

En suelos arenosos se puede hacer un pizo con un tubo de -
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pl~stico de 2.5 cm de diá~etro interior~ En la parte del -

extremo inferior del tubo correspondiente a todo el espe-

sor del acutfero se hacen finas ranuras. La parte superior 

del pozo se sella con concreto oara evitar que penetre el 

agua superficial y se le ajusta un casquete de ventilación. 

En los suelos de arana fino la construcci6n es más elabor~ 

da. El tubo plástico perforado se recubre con una malla 

plástica. El espacio anular entre el suelo y la malla se -

rellena con arena limpia de la ~ue se usa para concreto en 

todo el espesor del acuífero y hasta el nivel máximo prob~ 

ble del agua subterránea. 

PIEZOMETROS. Para medir la presión artesiana es indi~ 

pensable sellar el pozo dentro del estrato imoermeable si 

tuado inmediatamente arriba del acuífero, rara formar un -

buen piez6metro. Es extremadamente difícil hacer oue el p~ 

zo selle bien, pero si no es así, el piezómetro es inútil. 

Para loqrar un buen sello se dejan caer pelotas de arcilla 

o bentonita húmeda hacia y sobre el relleno anular de are

na en el acuífero. Dejando caer un peso de forma cilíndri

ca, que se ajusta al espacio comprendido entre el tubo de 

pl~stico y el aguJero perforado, se apisonan las bolas de 

arcilla para formar un tapón continuo. Se requieren varias 

tandas de bolas de arcilla apisonadas alternando con mort~ 

ro de cemento. 

SONDA ELECTRlCA PARA NIVEL DE AGUA. La sE•n:-;ibi l i<lad -

de un pozo de observación o de un oiezómetro a los cambios 

rápidos del nivel de aaua o de la rresión, dercnde del vo

lumen de aqua que se reouiere para llenar el tubo del pozo 

cuando el nivel del aqua subtprránea sube, o drenarla c1ia~ 

do baja. Para que haya una rápida reacción en un acuífero 
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de baja permeabilidad es necesario que el tubo del pozo 

sea tan pequeño corno SC3 pasible (de 1.3 a 2.S cm}. Parad~ 

terminar con exactitud el nivel del agua subterr~nea es n~ 

cesario emplear una sonda eléctrica delgada, que consiste 

en dos alambres aislados embebidos en un manguito pesado -

que se ajustard al interior del tubo piezométrico. Los ex

tremos de los alambres, desnudos, se extienden unos milfrn~ 

tros por debajo del manguito. Cuando los alambres tocan el 

agua hay suficiente conductividad para que la corriente 

pueda ser registrada por un miliamper!rnetro. 

2.5 REPORTE DE LA EXPLORACION. 
Normalmente existen dos tipos de reportes relacionados 

con el trabajo de exploración. El primero de ellos, denomi 

nado reporte de campo, es comdnmente un reporte cronol6gi

co extremadamente detallado de las operacionc~ de sondeo y 

muestreo, incluyendo los datos pertinentes que se vayan o~ 

teniendo con el avance de cada perforación. Entre la info~ 

mac16n que debe ser reportada se encuentra la siguiente: 

1. Información referente al ntimero del proyecto, t!tu

lo y localizaci6n; el número de cxploraci6n; la lo

calizaci6n de la explorn.ci6n por coordenadas, o la 

referencia con estructuras cercanas y la elevación 

de referencia, esto es, la elevaci6n a la cual to

das las profundidades son rncdidj~. 

2. Información del personal, co~o los nombres del con

tratista, del barrenador y del supervisor. 

J# Información referente a la maquinaria. y equipa, co

rno marca y modelo. 
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4. Información sobre los muestreos como el nd.mero y -

tipo de cada uno de ellos; el diámetro y la longi

tud del muestreador; as! como una descripción vi

sual de cada muestra incluyendo color, tipo de ma

terial, consistencia, condiciones de humedad, etc. 

S. Descripción del material en cuanto a su resisten-

cia a la penetraci6n. 

6. Informaci6n referente a las pruebas de presión y -

filtraci6n, incluyendo las profundidades de los m~ 

teriales a los que les fueron realizadas tales pru~ 

bas. 

7. Información acerca del agua subterránea. 

8. Información de las presiones artesianas encentra-

das y sus profundidades. 

9. Elevación del estrato de roca, si es que se encon

tr6. 

10. La fecha y el tiempo de duración de todas las ope

raciones realizadas, incluyendo los retrasos ocu-

rridos. 

11. Cualquier otra información que el barrenador o el 

ingeniero juzgue conveniente anotar para facilitar 

la interpretación de las condiciones del subsuelo. 

El segundo tipo de reporte, llamado reporte final, es 

básicamente un reporte gráfico de la litología del subsue

lo, con la información pertinente del suelo y con los re

sultados de las pruebas de campo i' l3boratorio anotartos en 

él. El reporte final debe presentar la información del su~ 

suelo en una forma clara y concisa para que el ingeniero -

de disefio no tenga ninguna dificultad en la interpretaci6n 

de los resultados. En los reportes finales también suele ~ 

ñad!rsele una parte de los documentos del contrato, para -

el proyecto de construcción. 
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2.6 PRUEBAS DE LABORATORIO. 

De las muestras recuperadas, tanto alteradas como in

alteradas, se hará una selección de las mismas para deter

minar las propiedades índice y mac~nicas del subsuelo. 

2.6.1 CONTENIDO NATURAL DE AGUA. 

Esta prueba consiste en determinar el porcent~ 

je de agua en peso, contenida en un suelo, con respecto al 

de su fase s6lida. Dada la muestra, se pesa para tener (L1m. 

A continuación se seca al horno con temperatura constante 

de 105 a 110 ºC, por espacio de 24 horas, para tener l~1 ~. -

Ahora ltJw=-ú.'m - W.o, con lo cual queda determinada la humed<Jd. 

Cuando el porcentaje de material orgánico es alto, la 

temperatura debe disminuirse, a fin de no quemarlo. En es

te caso el tiempo de secado corresponde a aquel en el cual 

el peso de la muestra se mantenga constante. 

2.6.2 PESO ESPECIFICO NATURAL. 

Para su determinaci6n directa dcberSn valuarse 

el peso y el volumen de la muestra en estudio. El peso es

pecífico estará dado por la relación entre dichos valores. 

El volumen del material se obtendrá, o bien labrando la -

muestra original a una forma geom6trica simple o bien por 

el Principio de Arquimedes sumcrqicndo la muestra en aaua, 

previamente ¡iroteyid.J. contru 1..:1 .:id.ici6n o p6rdid.:i de ;:igua 

con una membrana impermeable de parafina. El peso del agua 

desalojada entre su peso específico da el volumen dcsplaz~ 

do, igual al volumen de la muestra. 
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2.6.3 DENSIDAD DE SOLIDOS. 

Este peso específico relativo de los sólidos -

se obtiene relacionando el peso específico de los sólidos 

con el del agua destilada, en un matraz volumétrico de cu~ 

llo largo, aforado y calibrado a diferentes temperatura~, 

2.6.4 LIMITES DE CONSISTENCIA. 

SegGn su contenido de agua en orden decrecien

te, un suelo susceptible de ser plástico puede estar en -

cualquiera de los siguientes estados de consistencia: 

l. Estado Líquido, con las propiedades de una suspen-

si6n. 

2. Estado Semilfquido, con las propiedades de un fluf_ 

do viscoso. 
3. Estado Plástico, el el que el suelo se comporta 

plásticamente. 

4. Estado Scmisólido, en el cual el suelo tiene la a

pariencia de un sólido, pero todavía disminuve de 

volumen al sometérsele a secado. 

S. Estado Sólido, en el que el suelo no varía de vol~ 

men con el secado. 

Los anteriores estados son fases qencralcs por las -

que pasa el suelo al irse secando y sus fronteras han sido 

convencionalizadas por Attcrbcrq mediante el est.:iblecimjc!! 

to de los denomina<lo5 Li:r.itcs de Consistencia. 

La frontera que separa los estados 5emilíl1uido l' pl:Í.:!_ 

tico es la que se denomina. como limite liquido. Este se oE 
tiene determinando el contenido de agua con el que el sue

lo presenta una resistencia al esfuerzo cortante de 27 --
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gramos por centímetro cuadrado y se utiliza para ello la -

Copa de Casagrande, registrando el namero de aolpes neces~ 

rios para que una ranura de dimensiones est~ndar, practica 

da en el material dentro de la copa, cierre 12.7 mm (1/2"} 

de longitud a los 25 golpes, cuando la copa es qolpeada s~ 

bre una base firme con una frecuencia de 120 qolpes al mi
nuto y con una altura de ca!da libre de 10 mm. 

La frontera convencional entre los estados nlástico y 

semis6lido fue llam3da por Atterberg líMite nl~stico y pa

ra su obtenci6n se procede a calcular el contenido de agua 
con el que una barra de suelo de 3 mm de diámetro se agri~ 

ta al ser rolada con la mano sobre una superficie r!gida,

lisa e impermeable. 

2.6.5 COMPRESrGN SIMPLE. 

Este en~aye es desarrollado en espec!m~nes la

brados de muestL·as inalteradas de forma cilíndrica de unos 

36 mm de diámetro, con una relaci6n de esbeltez de 2 a 2.5. 

Las probetas son llevadas a la falla mediante la apli"ca -

ci6n de pequeños incrementos de c~rqa axial, controlando -

la velocidad de dcformací6n de las muestras a raz6n de lmm 

por minuto. También se nucde pr.J.cticctr el ensaye controla!l 

do los esfuerzos aplico dos. 

Una vez que el cspecrmen ha fallado, se calculan las 

deformaciones corrcsnondient.:.'!s a los diferentes esfuerzos, 

según los datos rcaistrados, cQlculando con áreas corregi

das y se dibuia el diaqrama Esfuerzo - Oeform~ci6n. 

2.6.6 COMPRESION TRIAXI!•L. 
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Las pruebas de compresión triaxial son, con mucho, -

las más utilizadas en cualquier laboratorio para determi-

nar las características de esfuerzo-deformación y la resi~ 

tencia de los suelos sujetos a esfuerzos cortantes. Teori

camente son pruebas en que se podrían variar a voluntad -

las presiones actuantes en tres direcciones ortoqonales s~ 

bre un especímen cilíndrico de suelo. Fn los tipos más u-

suales del aparato de prueba, dos de los esfuerzos princi

pales se producen por presión de un líquido, ~eneralmente 

agua, que rodea la probeta y, oor lo tanto, son iqualcs. -

La carga axial es transmitida al espec!men por medio de un 

vástaqo que atraviesa la parte superior de la c~mara de -

confinamiento. 

2, 6. 7 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL. 

La evaluación de la deformabilidad del suelo, 

as! como la determinación de su relación esfuerzo- def.orM~ 

ci6n-tiempo son obtenidas mediante el ensave de consolida

ci6n unidimensional. Este consiste en aplicar incrementos 

de carga conocidos a una probeta de forma cilíndrica apla

nada, de material inalterado, de unos 20 mm de altura por 

80 mm de diámetro. 

Para cada incremento de carga, el cual se deja gravi

tar sobre la muestra mínimo 24 horas, se permite y se mide 

la deformación de la pastilla de suelo con respecto al 

tiempo. Se recomienda tomar lecturas a los 6sey, 15seg, -

JOseg, lmin, 2min, 4min, Bmin, 15min, 30min, lhr, 2hr, 4hr, 

Bhr, cte. 

De esta manera, para un exceso hidrosttitico nulo para 

la aplicación del siguiente incremento de carga, se compl~ 

ta la máxima carga. Posteriormente se procede a la descar

ga del consolid6metro en decrementos de iqual valor a los 

incrementos de carga. 



CAPITULO 3 

EXCAVACIONES CON TALUDES 

3.1 INTRODUCCION. 
Se conocen con el nombre genérico de taludes a cuale~ 

quiera superficies inclinadas respecto a la horizontal que 

hayan de adoptar las masas de tierra de manera natural o -

artificial. En el caso de las excavaciones a cielo abierto 

se producen taludes artificiales en los bordes del corte -

que se realice a partir del nivel del terreno natural, a -

los cuales se les denomina taludes de excavación. 

Generalmente se utilizan taludes en las excavaciones 

cuando ~stas son poco profundas y cuando existe el espacio 

adecuado para construirlos. Este dltimo factor es muy im-

portante ya que, aunr.iue la excavaci6n se.o muy poco profun

da, en algunas ocasiones el tireu por excavar se prolonga -

hasta los linderos de la propiedad o es adyacente a otra -

en la que ya existen estructuras. Bajo estas circunstan- -

cias, los frentes de las excavaciones deben hacerse verti

cales y usualmente requieren ademe. 

La inclinaci6n de los taludes es funci6n del tipo y -

carSctcr del material a excavar; de las condiciones clim!'i

ticas; de la profundidad de la cxcuv.:ici.6n y del tiempo en 

que la excavaci6n vaya a permanecer abierta, pr.tncipalmen-
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te. Como regla, los taludes se hacen tan verticales como -

el material lo permita, ya que la ocurrencia de pequeños -

derrumbes generalmente no tiene importancia. 

Para obtener la inclinaci6n del talud más adecuada, -

dado un factor de seguridad propuesto en función de la im

portancia de la obra, se utilizan métodos de anSlisis de -

estabilidad. Algunos de estos m6todos, los más utilizados 

en la ingeniería pr~ctica, son expuestos en el inciso 3.3 

de este capitulo. 

En muchas ocasiones es coman omitir el uso de los mé

todos de análisis mencionados anteriormente, debido a que 

la carencia de homogeneidad en los materiales constituyen

tes hace inOtil cualquier estudio que se deseara intentar. 

Las partes principales de un talud se muestran en la 

figura 3.l 

cuerpo 

ltura 

base pie 

Terreno de cimcnt.:i.ción 

Fig 3.1 Partes pricipales de un t.alud. 

3 !_?_ FALLAS TIPICAS OCURRIDAS EN EXCAVACIONES. 

3.2.l INTRODUCCION. 

Las fallas que se producen en las masas de ti~ 
rra de los cortes tienen una característica comdn: existe 
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un movimiento de la masa del suelo a lo largo de una supe~ 

ficie de deslizamiento más o menos definida. En la mayor -

parte de los casos la masa de tierra permanece intacta du

rante las primeras etapas del movimiento, pero al final se 

va deformando a medida que el movimiento avanza. Alqunas -

fallas ocurren bruscamente con un liqero aviso a ninguno. 

El deslizamiento ócurre cuando lo resistencia al es

fuerzo cortante del suelo es excedida por los esfuerzos 

cortantes que se producen en una superficie relativamente 

continua. 

3.2.2 FALLA ROTACIONAL. 

Bajo este tipo de fallas se encuentran todos -

aquellos movimientos rápidos o prácticamente instantáneos 

que ocurren en los cortes, afectando al interior del cuer

po del talud con un deslizamíento a lo largo de una super

ficie de falla curva. 

Se considera que en el interior del talud existe un -

e5tado de esfuerzos cortantes que vence la resistencia al 

esfuerzo cortante del suelo; a consecuencia de ello sobre

viene la ruptura del mismo, con la formaci6n de una super

ficie de deslizamiento, a lo largo de la cual se produce -

la falla. 

La falla por rotaci6n ocurre corrientemente en una de 

las tres formas que se ilustran en la figura 3.2. La falla 

de base se produce comúnmente en arcillas bland~s o en a

quellas que tengan numerosas vetas blandas. La parte supe

rior del talud se cae dejando un escarpio VGrtical mien- -

tr~s que el tQrrcno a nivel situado más allá del pie del -

talud se lev~nta en forma de comba. La falla de pie del t~ 

lud se produce en cortes muy inclinudos y en suelos que ti~ 
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nen un ángulo de fricción interna considerable. La parte 

superior del talud cae formando una serie de escalones, -

mientras que el terreno situado cerca del pie del talud se 

comba hacia afuera cubriendo a éste. La falla de talud es 

un caso especial de la falla de pie, en el que la presen

cia de un estrato duro limita la extenci6n de la superfi

cie de deslizamiento. 

(a) (b) (e 1 

Fig 3. 2 Formas en que puede presentarse la falla rotacional. (a) De ~ 

seó profunda; (b) de pie del taludr (e) de talud ó de cucrp::>. 

3.2.3 FALLA TRASLACIONAL. 

Estas fallas por lo general consisten en movi

mientos importantes del cuerpo del talud sobre superficies 

de falla básicamente planas, asociadas a la presencia de -

estratos poco resistentes localizados a poca profundidad -

bajo el talud. 

La superficie de falla se desarrolla en forma paralela 

al estrato débil. Los estratos débiles que producen estas 

fallas son por lo común de arcillas blandas, de arenas fi

nas 6 de limos no plásticos sueltos. 
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3 .2.4 FALLAS CON SUPERFICIE COMPUESTA. 

Este tipo de fallas abarca movimientos en que 

se combinan la rotaci6n y la traslación dando lugar a su

perficies de deslizamiento compuestas en las que se desa-

rrollan zonas planas y tramos curvos a la vez. 

Por lo general, estas fallas estan predeterminadas 

por la carencia de homogeneidad dentro del talud. 

77-000/~fl.'dffeffi 
Estrato débil 

Fig J .J Falla por traslación. 

llrco 
circular 

Estrato poco resistente 

Fig 3.4 Falla con superficie de deslizamiento compuesta. 

3.2.5 DERRUMBES O DESPRENDIMIENTOS. 

Un derrumbe consiste en un movimiento rápido,

pendiente abajo, de masas fragmentadas de tierra, produci

do por las discontinuidades y fisuras preexistentes en el 
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suelo. Suele suceder que ~stas se abran al realizarse el -
corte y que su frente quede sin el anterior confinamiento 
lateral, lo que da lugar a que se aflojen los fragmentos y 

se desprendan. 

Este tipo de fallas no presenta una superficie de de~ 

lizamiento definida. 

3.3 METODOS DE ANALISIS DE LA ESTABILIDAD DE TALUDES. 

La seguridad de un talud contra falla o n;ovimiento es 

lo que se llama su estabilidad. Los proyectos de los talu

des en las excavaciones a cielo abierto estSn basados pri~ 

cipalmente en los estudios de estabilidad, a menos que el 

proyecto sea tan pequeño o se tengan condiciones de terre

no tan irregulares que se pueda tolerar el uso de tablas -

que recomiendan el ángulo del talud para diferentes condi

ciones de material. Estas tablas son presentadas al final 

de este cap1tulo. 

Los m~todos de an~lisis de estabilidad de taludes en 

suelos puede considerarse bajo dos diferentes puntos de 

vista: 

l. La aplicabilidad de los métodos que buscan determ~ 

nar los esfuerzos internos del medio material, pr2 

ducidos por las cargas externas. Al conocer tales 

valores serán comparados ccn la resistencia del rn~ 

terial, dentro del marco de una teoría <le falla 

previamente aceptada. 

Sin embargo, a la fecha no existe ningún procedi-

miento satisfactorio que permita determinar el es

tado de esfuerzos internos de la masa del subsuelo 
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debidos a la acción de las cargas externas, ni aún 

bajo la simplificación de considerar al material -

como un elástico ideal o un plástico ideal. Por 

tal motivo, estos métodos no son muy utilizados en 

la ingeniería práctica. 

2. La aplicabilidad de los métodos basados en el aná

lisis de equilibrio límite. La suposición básica 

de estos métodos consiste en aceptar un mecanismo 

cinemático de falla, producido en una superficie -

de falla supuesta. En dicho mecanismo de falla se 

analizan las fuerzas actuantes en el talud, ten-

dientes a producirlo. Enseguida se calcula el es-

fuerzo cortante que producen tales fuerzas en el -

cuerpo del talud. Luego este valor es comparado -

con la resistencia al esfuerzo cortante disponible 

en el suelo, que ya ha sido estimada previamente. 

Dicha comparación será un indicativo del factor de 

seguridad que se tiene, adem5s de que sirve para -

definir si el mecanismo de falla supuesto se pre-

sentará. 

Estos métodos de análisis iímite, por ser los más 

utilizados en la práctica, son los que serán trat~ 

dos en este capítulo. 

3.3.1 METODO SUECO. 

Bajo el nombre genérico de Método sueco se com 

prenC~n todos los procedimientos de análisis de cstabili-

dad en los que se propone como suoerficie de falla un ci-

lindro, cuya traza con el plano oucde simplificarse por un 

arco de circunferencia. 
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Fellenius, en base a los estudios de Petterson, prop~ 

so e~ta hip6tesis como la más apropiada para definir al t~ 

po de falla que en este capítulo ha sido llamada rotacio-

nal. 
Existen varios procedimientos para aplicar este m~to

do a los distintos tipos de suelo, a fin de ver si un ta

lud dado tiene garantizada su estabilidad. En este inciso 

se tratará el caso de taludes homog~neos constituídos por 

suelos puramente cohesivos. El caso de taludes compuestos 

por suelos con cohes16n y fricción se tratará en el siguie~ 

te inciso: y el caso de taludes constitu!dos por suelos 

puramente friccionantes se tratará en el punto relacionado 

a taludes en arenas. 

Como ya se dijo, se estudiarc1 primeramente el caso de 

un talud de altura H, excavado en arcilla, en que existe -

homogeneidad completa del material tanto en el talud como 

debajo de éste. 

El procedimiento de cálculo es descrito en base a la 

siguiente figura: 

Superficie de falla 

e, Fuc~rza de cohesión 

Fig J.5 Procedimiento para apl1caL· d Método sueco. 
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considárese el arco de circunferencia de radio R y de 

centro en O, como la traza en el plano del papel de una s~ 

perficie de falla hipotética, por la que se deslizará la -

zona rayada de la figura. Las fuerzas actuantes, o sea -

las que tienden a producir el deslizamiento de la masa de 

tierra, son el peso ll.1 del área ABCVA, más cualquier sobre

carga que pudiera actuar en la corona del talud. El peso W 
se calcula considerando un espesor unitario en la direc- -

ci6n normal al plano del papel. 

El momento de las fuerzas motoras con respecto al ~e~ 
tro del círculo se puede expresar como: 

Mm ( 3.') 

que incluye el peso de tierra más las sobrecargas que pue

dan existir. 

Las fuerzas que se oponen al deslizamiento de la masa 

de tierra son los efectos de la cohesión a lo largo de to

da la superficie de deslizamiento propuesta. Su momento en 

relaci6n al mismo punto O se expresa como: 

c.LR 13. 2 1 

Si se define un factor de seguridad F~, como: 

f.t.t 
( 3.;) 

Mm 

entonces se podrá expresar la seguridad del talud en térm~ 

nos del valor de F~. 
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La experiencia permite considerar valores seguros de 
Fs entre i.3 y 1.4 para excavaciones con taludes, depen-

diendo de la magnitud del corte. 

Por supuesto, no existe ninguna garantía de que el -
círculo escogido para efectuar el an~lisis sea el que re

presente las condiciones m~s crfticas del talud bajo est~ 

diof por lo que es necesario probar el número requerido -

de superficies de falla con diferentes radios y centros, 

hasta obtener una garantía razonable de haber encontrado 

el que produce el mínimo factor de seguridad suceptible -

de presentarse (cfrculo crítico). 

3.3.2 METODO SUECO DE LAS DOVELAS. 

se trata ahora del caso de un análisis de es

tabilidad de taludes excavados en suelos cohesivos y fri~ 

cionantes. 
De todos los procedimientos de aplicaci6n del Método 

Sueco, el de las dovelas es posiblemente el más popular y 

confiable a utilizar, cuando se trata de suelos con las -

características mencionadas antoriormente. 

Este método, que fue sugerido por Fellenius, se exp~ 

ne a continuaci6n. 

En primer lugar, se propone un círculo de desliza- -

miento a elecci6n y la masa de tierra deslizante se divi

de en un conjunto de franjas verticales (dovelñs), como -

se muestra en la figur~ 3.6. El namero de dovelas es, ha~ 

ta cierto punto, cu2sti6n de elecci6n, aunque es recomen

dable realizar el mayor ndmero de divisiones posible ya 

que los resultados de análisis se hacen más confi~bles. 

El equilibrio de cada dovela se puede analizar en b~ 

se a la parte b) de la misma figura 3.6. 
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n 
1 

Fig 3.6 Procedimiento de las dovelas. 

Si consideramos a la dovela iásima como de ancho b, -
de altura media a, de espesor unitario y con una longitud 

de base Li, considerada como 11nea recta, tenemos que el -

peso de la dovela se podrá expresar como: 

13. 4 1 

Las fuerzas Ni y Ti son las reacciones normal 'l tan

gencial del suelo a lo largo de la superficie de falla de

nominada corno 6. Li, y se expresan: 

N.l W.i co~8l 13. 51 

13. 61 
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r¡ es una fuerza que favorece el deslizamiento, mien

tras que Ni se resiste a él. 

Las dovelas adyacentes a la que está en estudio ejer

cen ciertas presiones sobre ésta, que pueden representarse 

por las fuerzas normales PI y P2 y por las tangenciales ZI 

y Z2. 

En el método de Fellenius se hace la hip6tesis de que 

el efecto de las fuerzas Pl y P2 se contrarresta ya que se 

considera que esas dos fuerzas son iguales, colineales y -

contrarias. También se acepta que el momento producido por 

las fuerzas Zl y Z2 es despreciable. Estas suposiciones e

quivalen a considerar que cada dovela actaa de manera in

dependiente de las demás y que N~ y r¡ equilibran a Wi. 
Puede calcularse, entonces, el momento motor respecto 

a O debido al peso de las dovelas como: 

llm 
11 

:1Tl 
.i.= J 

( 3. 7) 

Si en la corona del talud existiesen sobrecargas, de

berá calcularse su momento y añadirse al valor de la ecua

ci6n 3.7. 

Para calcular el valor del momento resistente es nec~ 

sario considerar una ley de resistencia del suelo. La ley 

que comanmente se adopta es la conocida como ley de resis

tencia de /.lo/i't - Coulomb, que se expresa como: 

S 111 tmt..p+c ( 3. 8) 



donde: 

s: Resistencia al esfuerzo cortante. 

'•t: Esfuerzo normal efectivo. 
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~: Angulo de fricción interna entre parttculas. 

e: Fuerza de cohesión entre partículas. 

Si de cada dovela tomamos el valor de la fuerza nor

mal Ni, y lo dividimos entre el área donde está aplicada 

{LL), obtendremos el esfuerzo normal producido por el sue

lo sobre la base de cada dovela. Luego entonces el valor -

de Ni/li podremos sustituírlo en la ecuación 3.8, quedando: 

N.l 
Si ,. .tan~ .i + c..i 

L.l 
13. 91 

Por lo tanto, el momento resistente correspondiente a 

la superficie de deslizamiento es: 

13. 1o1 

que, reduciendo: 

13. 1ºª1 

Calculados Mm y Mll se podrá expresar el factor de se

guridad como: 



Mm 

tt 
¿ Ni. .tan l{> i + c.i L.i. 

.i. ... J 
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(3. J l) 

El método de análisis desemboca también en un procedi 

miento de tanteos, siendo preciso encontrar el círculo cr~ 

tico, con el factor de seguridad mínimo establecido para -

la excavaci6n en cuesti6n. 

Para analizar cada superficie de falla posible, es e~ 

man utilizar una tabla como la siguiente: 

VOVELA Ni 
No. W.i. Ni Ll -u . fi Si Si Li 

¿_. MOMENTO ¿_. MOMEllTO 
MOTOR RESISTENTE 

~ 

Tabla 3. l Disposición de los cálculos para el mt!todo Je l.l.:; JavcL1s. 

3.3.3 APORTACIONES ADICION/,LES DE FELLENIUS. 

Fcllcnius extrajo alqunas conclusiones impor-

tantes como resultaclo de un gran nCímcro de investigaciones 

y aplicaciones del procedimiento de las dovelas. 
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El demostró que en un talud de superficie plana situ~ 

do entre dos planos horizontales de material puramente co

hesivo y homogéneo con el material de cimentaci6n, el cen

tro del c!rculo crítico se sitda sobre una recta vertical 

que corta por el punto medio del talud, cuando la superfi

cie de falla se presenta en la base del talud. 

También determinó que dicha falla de base sólo se pr~ 

senta para una inclinación de talud menor a 53°. Para ángu 

los de talud comprendidos entre 53° y 60°, la falla se lo= 

calizar5 en el pie del talud, y para ángulos mayores a los 

60° las fallas ocurrirán dnicamente en el cuerpo del talud. 

En la siguiente figura se expone en forma gráfica 

las conclusiones a las que lleg6 Fellenius para localizar 

el centro del circulo critico. En ella se relacionan los 

valores de o< y e para diferentes ángulos de inclinación 

(O . 

10,,L....~~-'-~~-'-~~-'--~J 

90º RO' 70' 60° 53° 

Valores de !lJ 

Fig J. 7 Iiosicián del círculo crítico para ángulos de tnlud mayores a 53°. 
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Para fallas de base ocurridas er. suelos puramente co

hesivos, limitados por un estrato resistente a cierta pro

fundidad, Fellenius define la posici6n del círculo crítico 

mediante las relaciones graficadas en la siguiente figura: 

,~~~~~~~~~~~~~~~~~ 

60º SOº 40º 30° 20" lOº 0° 

Valores de ¡J 

Fig 3.8 Posición del círculo crítico en un talud limitado por un es

trato resistente. f)(: Factor de distancia hori::ontalr F'y: Fa~ 

tor de profunrlidad. 

Fellenius también encontr6 que en los suelos que tie

nen un ángulo de fricción interna considerable, la superf~ 

cic de falla cr!tica pasa siempre por el pie del talud, y 

solamente en taludes de suelo con un ángulo de fricci6n i~ 

terna menor de 7°, es necesario considerar la posibilidad 

de una falla de base. 

A mal'Or ángulo de fricción interna, la inclinaci6n 

crttica del talud p~ra falla de base disminuye considera-

blemente como se muestra en la tabla 3.2. 
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1\Z)I l,'.?l C!t.[Cic.o "" 
~aet:a de bit~ c.. 

o. 53° 
;• ••• 

J 5' 3 3 ~ 

7' 2•' 

Tabla 3.2 Angulas de inclinación crítica para fallas de b.i.s.:!. 

Para concluir con las aportaciones prácticas obteni-

das por Fellenius, se presenta a continuación un procedi

miento que permite abreviar apreciablemente el namero de -

tanteos para localizar el centro del círculo crítico, 

cuando éste se presenta por el pie del talud en un suelo -

cohesivo-friccionan te. 

Primeramente se define la posición del centro de des

lizamiento crítico utilizando la tabla 3.3, que relaciona 

diferentes pendientes de talud en suelos homogéneos pura-

mente cohesivos con los ángulos o<:- 1 y cX 2. Si se cuenta -

con un valor de tJ mayor de 53º, se puede consultar la fig~ 

ra 3.7 

Pendiente 1\ngulo ¡j /aa 
l ;n Jel taluJ 

1:0.58 60° 29" 

1 :1 45° 28" 

1:1.5 33.8° 26° 

t :2 26.G" 25º 

1 :3 

1 :5 

tB.4 ° 

t t.32° 

25° 

1ubla J.] Po~ición del círculo críti.co por el ple del talud.. 

"3b 

38' 

35º 

35• 

35' 

37º 
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En seguida se establece la ltnea éfí[, donde se locali

zarán los cent~os de los posibles círculos críticos. El -

punto K se encuentra en las coordenadas {~.SH, -H), como -

se muestra en la figura 3.9. Se hü observado que a medida 

que el ángulo de fricci6n interna aumenta, el centro O se 

mueve hacía !.! a lo largo de la l!nea úK. 

Línea de 
centros 

M 

Centro crítico 
de equilibrio 
para el círculo 
de falla cuando 
\{J es mayor quE? o 

y 

curva de fricción 

4.SH 

H 

-X 

ll 

K 

Fig 3.9 Simplifka.ciones de f'ellenius para el método det las dovelas. 

Después se eligen sobre la linea iJX, varios centros -
de posibles círculos de falla, espaciados a distancias i

guales. Para cada uno de estos círculos se calcula la coh~ 
si6n necesaria para mantener el equilibr~o.-. Da-~~ ecuación 

3.11, despejando e, tenemos: 

" " FS :2 U. :;?: Nl tlUt ljJ l 
,,¿_,, t {.::1 

13. '2 l 
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" donde: 2 L.l = 9R 
i.= 1 

8está expresado en radianes. 

Los valores de e calculados anteriormente se graf ican 

a una escala conveniente a partir de la línea iJK y perpen

diculares a ella en cada centro para cuyos círculos fue -

evaluado. 

Los extremos de las normales trazadas a la línea OR -
se unen mediante una curva denominada curva de fricción. -
En seguida se traza una tangente a la curva de fricción p~ 

ralela a la línea de posici6n U"K. El punto de tangencia de 

esta recta define el valor máximo de todas las ordenadas, 

lo que equivale al valor máximo de cohesión requerida para 

mantener en equilibrio la masa de suelo y a su vez permite 

determinar la posici6n del centro de circunferencia criti

ca de deslizamiento. 

El círculo de falla as! obtenido se analiza de igual 

forma que los anteriores y se calcula su factor de seguri

dad pero ya con el valor de la cohesi6n disponible de ese 

suelo. (No la requcr ida) . 

3.3.4 ESTUDIOS DE TAYLOR. 

Los estudios realizados por D. w. •raylor cond~ 

jeron a la elaboraci6n de gráficas que ayudaron a simplif~ 

car los análisis largos y tediosos que utilizan m~todos -

por tanteos. 

Este investigador determin6 que la cohesi6n del suelo 

necesaria para asegurar la estabilidad de un talud es di

rectamente proporcional a la altura ti del talud y al peso 

específico del material que lo constituye. 
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Para transformar esta ley de proporcionalidad en una 

ecuación, Taylor introdujo un parámetro·adimensional llarn~ 

do ndmero de estabilidad (NeJ. Esta ecuaCi6n es: 

e nec = Ne 't.H (3. 13 1 

El factor· ae s~gu_rid~~- asociado a la resistencia cor
tante_ del_s':Jel~, _ae cohesión· 1!_c. 11

, queda expresado.como: 

e 
FS •---=--- { 3. 14) 

e neo Ne tH 

En la figura 3.10 se presentan curvas que relacionan 

el ángulo del talud con el namero de estabilidad Ne, en 

función del ángulo de fricción interna del suelo, en c!rc~ 

los críticos correspondientes a falla por el pie del talud. 

0.26 1 ...... 

0.22 "' f"" ......, ;:Oº 

0.18 
f"" to.. ~ 

" .... to.. ..._ 
FyH 0.14 

to..,...._ "LP . " 
to..'" i" )t' 

..._ 
1'."' 

.,,, o .... 
o. 10 

.... ""' li'.::-t.!..S!'o. ;....., 

0.06 
........ "'"'º!"' ~ 

º•:;> to.. "- ...... 
to.. .... 1'. 

0.02 .... r-.. "I\ 
70° JOº 

Angulo de L:i.lud ~ 

Fig 3.10 Gr.Ífit::a pur,'l determinar los n~me>ros de cstabil1d.:icl P-O materi:!_ 
les cohcsivus, hor.iogéneos con el terreno <fr: cirnentacil3n. 
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Siguiendo un procedimiento análogo al utilizado para 

suelos puramente cohesivos, •raylor estudi6 también los ma

teriales con cohesi6n y fricción. En la siguiente figura -

se presentan curvas que relacionan el .Sngulo de talud /tJ , 
can el Ntimero de Estabilidad Ne, en funci6n del ~ngulo de 

fricción interna del suelo. Entrando con un vulor de ;{? de 

proyecto que se desea verificar y el valor de ~ , obtenido 

en pruebas de laboratorio, se obtiene el valor de Ne co -

rrespondiente~ según la definición del NUmero de Estabili

dad, utilizada por •ra.ylor. Por lo que puede escribirse: 

~ 12 

~ 11 

~ 10 . . 
'O 

e 
,¡¡ 
" .... . 
"' 
~ 

~ 
¡g 

~ ._,,, 
:::;.---_ 

FS 
Ne o 

O""H 

. } I 
- 1>',t'¿:I/ 
~/ ~v 

/ 1/ ~ -'" ~) 
./ V V 
r/ V .,,,.., 
""-~ i..-

i...--

/ / 11 
V / 

/ V 
/ 

.:?/ 

~=O• 

'JOº 80º 70º &Oº 50" 41.1" 30" 20° 10 11 O" 

Valores del ángulo del talud 

Fig 3.10.1 Gráfica de Taylor para determinar el Número de cstabilidold 
de un talud para un suelo cohesivo y fd.ccionantc. 
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Con base en otros cálculos, Taylor elabor6 otra gráf~ 

ca de uso práctico (3.11) r.n la- cual se_ consideran ángulos 
de talud entre 7.5° y 53° •. Entrando con el valor de V (fa~ 
tor de profundidad) y usando la curva de ¡t; correspondiente 

puede obtenerse el valor de Ne. y el de 11 (factor de aleja

miento). 
0.19 

Ne 

Factor de 
profundidad 

F'iq 3.11 Gráfica de Taylor para dt.•termJ.nar el núr:icro de cst.:ibilidad Ne 
y el factor de alejamiento n. Caso A: Usar li'.ned!; llenas. (L1s 
líneas puntc.:ida~; dan los valorrs de n). Caso B: Us.lr líneas -
punteadas l .:ir'Ja<:;, 
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3.3.5 GRAFICAS DE JANBU. 

Para taludes simples y homogéneos con cohesi6n 

y fricci6n, N. Janbu introdujo un nuevo parámetro en las 

grá:ficas que elabor6. Este partímetro, denominado por Actp, 

permite obtener el ndmero de estabilidad y as! calcular el 

factor de seguridad segdn la expresi6n de Taylor (3.13). 

El valor de Actp se calcula con la siguiente relaci6n: 

'/ H 
---.talt ip 

e 
(3.1 s l 

Con la gr~fica de la figura 3.12 se puede obtener el 

valor de Ne, para diferentes valores de .A.e tp . 

cotfc3 

Fig 3 .12 Obtención del nÚmt!ro de esta.bi.l idad, según N. Janbu. 
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También Janbu proporciona en otra gráfica, (3.13),los 
parámetros Xo y Va, q~e definen la posición de los centros 
de los ~!rculos cr!ticos de falla por el pie del talud, 
por medio de las relaciones: 

X Xo H ¡ 3. 16 J 

Yo {3. 171 

:2 
"' 
~ . 
~ 

] 
'E 
o 
8 

~ . 
"' . 
o 
-~ -1. 

g. 
~ . 

-2 • . 
"' ~ 
~ 

-3.rl-~~~~'-~~~--'~-..,~~-'-~-'-'--~~ 
o 



56 

3.3.6 METODO DE ESTABILIDAD DE LOS BLOQUES. 

En algunas excavaciones a cielo abierto se -

cuenta en el medio material con la presencia de estratos -

muy débiles {arcillas blandas) o debilitados por la acci6n 

de fuerzas horizontales que ocasiona una falla en línea -

recta en el plano de debilitamiento (falla traslacional). 

Cuando se trata de este tipo de falla es recomendable uti

lizar otro tipo de métodos de análisis, en los que ya no -

se supone una superficie de falla circular como en el Mét~ 

do Sueco, sino que se presume que ésta será plana y sobre 

el estrato débil. 

Uno de los métodos utilizados para este tipo de falla 

es el de estabilidad de los bloques, que se definirá a ca~ 

tinuaci6n. 

El procedimiento de análisis consiste en seleccionar 

el plano de falla sobre el estrato dábil, fijando arbitr~ 

riarnente los límites verticales ac y bd, como se muestra -

en la figura 3.14. 
d 

Pp I 
b I 

I 
1 

1 
' I 

Fig 3. \•\ Análisis de la estabilidad de los bloques. 

' 

1 
1 

I 

I 
' 1 

Pa 

estrato 
débil. 

Las fuerzas a las que está sometida la cuña acdb son 

las siguientes: 

W: Peso de la cuña acdb. 
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Pa: Empuje activo actuante sobre la cara bd de la cuña. 
Pp: Empuje pasivo actuante sobre la cara ac de la cuña. 

S: Resistencia al esfuerzo cortante total que se pue

de desarrollar a lo largo del plano de falla ab· y 

que contrarresta el efecto de las fuerzas anterio~ 

res. 

Una vez calculadas estas fuerzas, se deterM1na-el fac
tor de seguridad mediante la expresión: 

s 
FS ·--- ( 3. 18 I 

Pa - Pp 

3 • 4 TALUDES EN ARENAS. 

La estabilidad de un talud excavado en un material ho

mogéneo puramente friccionante, tal corno una arena limpia, 

depende de la fricción que se desarrolla entre sus partrc~ 

las, por lo cual para garantizar tal estabilidad bastar~ -

que el ~ngulo del talud sea menor que el ~ngulo de fricci6n 

interna de la arena. 

En este caso el riesgo de falla se puede expresar por 

medio de un factor de seguridad, definido simplemente como: 

FS f 3.19 ¡ 

La experiencia ha demostrado que si se define un fac

tor de seguridad que tenga un valor del orden de 1.1 6 1.2 
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bastar.1: para. mantener la estabilidad del talud y asegurar 
que. la erosionabilidad superficial no sea excesiva. 

3. 5 TALUDES RECOMENDADOS EN LAS EXCAVACIONES A CIELO 

ABIERTO. 

Generalmente no es posible aplicar los m6todos matero~ 

tices de an.1:lisis de estabilid~d de taludes en las excava

ciones a cielo abierto, expuestos en este capítulo, debido 

a la heterogeneidad de los materiales constituyentes y de 

las formaciones involucradas en el medio material. 

Sin embargo, es necesario saber detectar desde la et~ 

pa de estudio de la excavaci6n aquellos casos en los que -

existan condiciones especiales que requieran la aplicaci6n 

de algGn método de an.1:lisis (importancia de la funci6n in

genieril de la obra, estado y tipo del suelo, existencia -

de zonas probables de falla con una orientaci6n desfavora

ble, presencia de alteraciones producidas por las estruct~ 

ras adyacentes a la zona de excavación, etc.). 

Como es natural, la experiencia acumulada a trav6s de 

los años constituye un valiosísimo auxiliar en la tarea de 

fijar la inclinación estable en excavaciones, y, con base 

en ella, se presenta en la tabla 3.4 un sumario de recome~ 

daciones pr~cticas de taludes en suelos. Esta tabla resume 

la experiencia del Departamento de Geotecnia de la Secret~ 

r!a de Obras Públicas de M6xico. 



TIN t>E T;,f.!':'• RE"(",lME!JD.\!>I r 
MhTERIAL Hasta 5 :::. 5 ,, 10 m. 10 ,\ 15 r.i. ~U.yor 150.. 

Aglor.ieradc 
con finos 
no ptásti 

Aglomcra:ic 
con finos 
pl.istlcos. 

Arenas li 
l:I05a$ 1 11 
rnos cor:ip3~ 

tos. 

Art?nas li
l':ICS<lS 'f li 
mos ¡..ceo -
cnr.ipacto.s. 

~Ull.JS ti-
rno;;as ~· l> 
mo:• mu~· 
co:np.i.c:os 
(tcpct.1teJ 

hrcillas -
¡'Oco .1rcno 
sas fir.:iei> 
(ho:nogé- -

lll..l..'15). 

l\rc1ll.'1S -
muy su.ives 
expans1•1ai; 
y comprus1 
blc!I. -

A.ron.ls li.rn 
t.11.15. 

¡: ¡; ~ r- L/·l;,,r 1 ·r b/; ~1 k¡.1 lf/·ld 

Talu,J l1qcrill!lentc menor a !;n .í11qul•:i de 
!rit:clón interna. 

59 

OBSERVAClOllES. 

cont..racuneta U!1-

pcrr.rnab1 l1::ad.-:i.. 
P:tn1 H>Hm, n.i

ccr banqll!!ta de 
lm. en el pi.t.1. 

o:incracunata .in
permeab 1 l i::ada. 
Pat.l 11>1!,ln, t:cr
!"'.-1 de Z::i y p.lr<l 
:>l'.':r.i ,\e 4r:i tin 11(2 

ocscop .. tar 1 : 1 L 
part.•' s.iperior 
m.,i5 lntcm¡.icr i;:ad 
't\1lud 1 :1 en tMtr 
r1al i:ro!l.1ana.ble. 

Contr.icunota im
p<Jrmuablu. lk.lnqu• 
t.1 .lo 31'1 p:i.ra tt>" 
15m. 

L'Csco¡wtar ld -
¡:.i.r!" ~··iror lor -
:;11.::lt..1. l\1ra H:> 
1Sm, ..:.imb1.1r t.1.

lud an H/Z. 

Ws--u¡;ctilr 1:\ 
la l''H te m.i'.s ln
t.cl'•l~lí t.-::.1d,1. 

['.ira cr:irtos mayo 
res je t ~rn. n<l--
ccr b<:a:-in.'l a. la_
m1'.;.1'! Je H. 

Pro¡1ec1::,u· ban•¡uc 
t_,1 de lm cri b.1:.C 



CAPITULO 4 

EXCAVACIONES ADEMADAS 

4,1 INTRODUCCION. 

Las excavaciones a cielo abierto de carácter permane~ 

te, como los cortes efectuados para la construcci6n de ca

minos, se pueden realizar sin ningún sostenimiento, en cu

yo caso sus paredesdeberán tener el talud más apropiado a

corde a las características del terreno, como se vi6 en el 

capitulo anterior. 

Las excavaciones temporales también pueden realizarse 

por medio de taludes. Sin embargo, con frecuencia se const 

ctera que el riesgo de un talud con demasiada pendiente re

sulta elevado y la alternativa de tender taludes demasiado 

costosa o imposible por falta de espacio. En tales casos -

se ha de recurrir a un sostenimiento provision.:il de las p~ 

redes de la excavaci6n, generalmente verticales; a ester~ 

vestimiento provisional se le denomina cntibamiento o ade

riie. Se han ideado muchos sistemas para ademar y algunos -

hasta han sido normalizados por varias organizaciones. Sin 

embargo y desafortunadamente en algunas ocasiones hasta -

los diseñadores de excavaciones le dedican muy poco tiempo 

al proyecto de los ademes y el resultado ha sido un gran -

número de derrumbes. Todos los años mueren obreros aplast~ 

60 
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dos por el colapso de sostenimientos inadecuadamente pro-

yectados; y esto ocurre aún en excavaciones poco profundas. 

Las dimensiones de la excavación que se vaya a efec-

tuar y las propiedades del suelo en que se excave son los 

principales datos que se requieren para proyectar en forma 

adecuada el sistema de entibamiento. Además estos datos d~ 

finen la magnitud del problema e incluso la necesidad del 

ademada y sus características. Por tanto es conveniente h~ 

cer nuevamente la distinción, según Terzaghi, entre excav~ 

cienes poco profundas, de una profundidad menor a 5 metros, 

y excavaciones profundas, de una profundidad mayor. El en

tibamiento de excavaciones poco profundas s6lo requiere de 

un reconocimiento general del sitio, siendo suficiente el 

observar el tipo de suelo prevaleciente y la resistencia -

que este tiene, mientras que el proyecto de excavaciones -

profundas exige en general un estudio completo de mecánica 

de suelos mediante la extracci6n de muestras y la realiza

ci6n de ensayas de penetración, además de la utilizaci6n -

de los métodos exploratorios normales. 

4.2 ADEMES EN EXCAVACIONES POCO PROFUNDAS. 

Cuando se trata de excavaciones poco profu11das, gene

ralmente se utiliza el apuntalamiento como sistema de ade

me. En general, si se hace una excavación en suelo cohesi

vo sin entibar sus paredes verticales, suelen aparecer po

co tiempo aespués, grietas de tracción en la supcrficio -

del terreno contiguo a la misma. La presencia de tales 

grietas produce que, tarde o temprano, las paredes se do-

rrurnben. Para evitar dichos ~ccidcntes, en excav«ciones a~ 

gestas, se apunt~l~ la parte superior del corte como se 

muestra en la figura 4.la. Los miembros horizontales que 
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van de pared a pared se denominan puntales, y suelen estar 

formados por tirantes de madera de 15 x 10 cms., o bien 

por puntales especiales extensibles de acero. Estos eleme~ 

tos, que usualmente se colocan a cada 2.50 mts., soportan 

maderos horizontales, que generalmente consisten en ta

blones de 7.5 cms., que son afirmados contra la par.ed del 

corte colocando cuñas entre los mismos y los puntales. 

- -:F 
¡ """ r-
~ • 

00 

,. 
(a} 

r • 
- ) 

,_ .. ~ 
(b} (e) 

Fig 4.1 Diagramas que ilustran diferentes métodos para apuntalar exca

vaciones poco profundas. (a) Fila Única de puntales; (b) cnta

blonado horizontal; (e) en!:a.blonado vertical. 

Antes de continuar, es conveniente introducir un nue

vo pará'.metro denominado altura crítica {He). Este paráme-

tro representa teóricamente la profundidad máxima que se -

puede tener en el corte sin necesidad de ademe. 

Los valores de He para las arcillas de distinta con

sistencia son aproximadamente iguales a los mostrados a -

continuación: 
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L,;irgUe!:o 

/Bloque de apoyo 

Fig 4. 2 Utilización de rastras p.:ira el apuntalamiento- de-excavaC:iolÍes 
a cielo abierto anchas y poco profundas. 

4 ,3 ADEMES EN EXCAVACIONES PROFUNDAS. 

En muchas construcciones es necesario hacer excavaci~ 

nes profundas antes de erigir la estructura. El planeamie~ 

to de tal excavaci6n se deja con frecuencia al superinten

dente de la obra o al operador de la pala. Sin embargo, 

cuando se realizan excavaciones costosas o que entrañan -

peligros para las vidas o propiedades colindantes, es nec~ 

sario proyectar el ademe como cualquier otra estructura i!!!. 
portante. 

En las excavaciones profundas, el uso de entablonados 

se hace antiecon6mico e inseguro, por lo que se emplean o

tros métodos de entibamiento y apuntalamiento. En algunos 

casos hasta el uso de puntales resulta inapropiado. 

Los procedimientos de sostenimiento que m5s se utili

zan en las excavaciones profundas a cielo abierto son los 

que utilizan tablestacas, aunque en ocasiones también se -

llegan a utilizar muros construidos út ~iti.,, Los últimos 

son empleados cuando existen obstrucciones que impiden el 
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hincado de tablestacas, o donde el choque y vibraciones -

producidas por dicha hinca sean objetables. Un tipo de mu

ro consiste en cilindros de concreto. La construcción de -

estos cilindros se puede realizar por dos maneras diferen

tes, según la resistencia del suelo. En el caso de arci- -

llas firmes, se perfora el suelo con una barrena para ha-

cer un agujero de unos 40 cm. de diámetro, se coloca en d~ 

cho agujero el refuerzo y seguidamente se vierte el concr~ 

to. En el caso de suelos menos estables, también se perfo

ra el suelo. pero esta vez el agujero se mantiene relleno 

con el propio suelo o con lodo durante la uerfaraci6n. En 

seguida se cuela el concreto a través del vástago hueco de 

la barrena partiendo del fondo del agujero hacia arriba, -

de manera que el concreto vaya reemplazando al suelo para 

que no queden las paredes del agujero sin soporte en nin-

gún momento. El acero de refuerzo se coloca forz~ndolo ha

cia abajo a trav6s del concreto. Posteriormente se colocan 

los largueros que sean necesarios pura soportar el muro de 

cilindros. 

El segundo tipo de muro consiste en excavar una zanja 

que se mantiene rellena con una pasta blanda de arcilla, 

por lo general bentonita, y agua, que soporta al suela du

rante la excavación }' después de ella. Una vez terminada -

la excavaci6n, la malla de refuerzo prefabricada se coloca 

a través de la pust~ ~luída, manteniendosc contra las par~ 

des de la excavaci6n por medio de diablas. El concreto se 

cuela en la cxcavaci6n de abaJo hacL:i arriba por medio de 

un tubo 'l'remi. 

Este tipo de muro, de 1.so mts. de espesor, se ha 

construido en excavaciones hcJsta de 30 mts. de profundidad. 
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Por otra parte, las tablestacas son elementos que se 
hincan en el terreno antes de la excavaci6n por medio de 
martinetes de caída libre o de vapor, y que sirven para 

sostener los terrenos colindantes e impedir desliza~ientos 

horizontales, inclinaciones o derrumbes de terrenos y con~ 

truccicnes vecinas o próximas a dicha excavación. Asimismo 

sirven para disminuir, igualar o anular las presiones que 
en el subsuelo se generan. 

De acuerdo al material con que están fabricadas, las 

tablestacas se clasifican en: 

1. Tablestacas de madera. 

Es indudable que las tablestacas constru!das con -

madera encuentran su mejor uso en los apuntalam.ie~ 

tos de carácter temporal, aunque también son util~ 

zadas cuando se cuenta en la excavación can claros 

cortos ó cuando la presión lateral del suelo es r~ 

lativamente baja. 

Antes de iniciar el hincado de las tablestacas, es 

importante cerciorarse de que la madera sea de 

gran resistencia a fin de evitar rajaduras o dcfo~ 

maciones al ponerse en contacto con las paredes 

del corte. 

2. 'l'ablestacas de concreto reforzado. 

Estas tablestacas están construídas por muros pre

colados de concreto, que al unirlos unos con otros 

constituyen un verdadero respaldo de contención 

muy resistente. Se utiliz~n urincipalmcntc en o-

brus de tipo permanente en donde los empujes que -

han de soportar tienen altos •1ulores. 

Este tipo de t.:lblest.::tcas ha temida mucha acepta-

ción debido a su fácil adaptabilid:\d '/ su relativo 
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bajo costo, siendo cada día mayor la demanda de e~ 

te sistema para excavaciones profundas con fuertes 

presiones. 

J. Tablestacas de acero. 

Este tipo de tablestacas es el más comúnmente usa

do en las excavaciones profundas a cielo abierto -

de gran magnitud, principalmente en aquellas donde 

se generan elevadas presiones. Esto se debe a que, 

aunque las t.:iblestacas de acero son muy costosas, 

tienen grandes ventajas sobre las tablestacas con~ 

truídas con otros materiales. Estas ventajas son: 

a) Presentan gran resistencia a los altos esfuer

zos que produce el subsuelo contra las paredes 

de la excavación. 

b) Se recupera el material íntegro y puede consid~ 

rarse sin deterioro, por lo cual puede volverse 

a emplear varias veces tan efectivamente como -

la primera. 

c) Se adaptan a diversas formas con facilidad y su 

extracción es relativamente sencilla. 

d} Tienen un peso relativamente bajo. 

e) Su mayor facilidad de hinca, por su espesor re

ducido, produce como consecuencia, pocas vibra

ciones en el terreno. Con esto se aumentan las 

posibilidades de uso en luqares muy prOximos a 

edificaciones. 

f) Su longitud puede incrementarse fácilmente me

diante soldadura. De esta manera se obtienen -

cierres casi herméticos, evitando grandes fil

traciones. 
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su anico inconvenience es el peligro de oxidac16n, 

pero es to se evita pintando al acero con una capa 

de asfalto. 

En la figura 4.3 se ilustran diversas secciones de 

tablestacas de acero junto con sus dimensiones y -

características más importantes. 

Tanto las secciones en forma de z como las seccio

nes m~s profundas en forma de arco (MPllO y MP116) 

son utilizadas para resistir grandes momentos 

flexionantes. Cuando dicho momento no es muy elev~ 

do se pued¿n utilizar las secciones en forma de a~ 

co menos profundas. Las secciones rectas son util! 

zadas en proyectos donde las fuerzas actuantes son 

relativamente bajas. 

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

cas se pueden clasificar en tres principales grupos: 

l. Tablestacas en Cantiliver. 

2. Tablestacas Ancladas. 

3. Tablestacas Apuntaladas. 

4. 4 TARLESTACAS EN CAN'rILIVER. 

La estabilidad de las tablestacas clasificadas en es

te grupo depende principalmente de un adecuado empotramie~ 

to en el subsuelo, debajo del nivel de excavación. Esto h!!_ 

rá que la tablestaca hincada actúe apropiadamente como una 
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ancha viga en cantiliver (se considera a cada tablestaca -

como una viga individual), que resista los empujes latera

les de tierra desarrollados arriba del nivel excavado. 

Las tablestacas en cantiliver son particularmente se~ 

sibles a las variaciones de carga, altura y propiedades 

del suelo. Por esta causa, y también debido a que están s~ 

jetas a aeflexiones mayores que otras estructuras, las ta

blestacas en cantiliver son preferentemente usadas en exc~ 

vaciones temporales. 

DISEl'IO CONVENCIONAL DE TABLESTACAS EN CANTILIVER. 

En un muro en cantiliver de altura H se genera un di~ 

grama de presiones de la forma en que lo indica la figura 

4. 5. 

ElnpUJe activo 

Fiq 4. 5 Diagrama de presionen generado en t<.1blc~tacas en C.:>.ntilivcr. 
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Para determinar la penetración requerida de hincado -

y el máx1mo momento f lexionante generado en el muro, usan

do el procedimiento convencional, es necesario tomar en -

cuenta los siguientes pasos: 

l. Mediante tanteos, encontrar la profundidad de pen~ 

traci6n ti, tal que al tomar momentos con respecto 

a e, el momento producido por la carga de presión 

activa acd sea 2 veces el momento resistente gene

rado por el empuje pasivo dc6. Esto asegurará un 

factor de seguridad de 2,0 en contra de un posible 

volteo. 

2. Luego se determina la profundidad de penetración -

real t, incrementando a ti un 15% de su valor. Es

to permitirá que la fuerza pasiva P pueda actuar -

asegurando la estabilidad de la tablestaca. 

3. Por medio de tanteos, se localiza el punto de pen~ 

traci6n tZ, en el cual la fuerza cortante sea cero. 

Dicha penetraci6n se hallará en el punto en que la 

carga activa ac.d sea igual a la carga pasiva dglt. 

Esto nos proporcionará la posici6n del máximo mo

mento flexionan te, (g l. 
4. Se toman momentos con respecto a g para encontrar 

el valor del momento flexionante máximo. Este re

presentará la diferencia entre los momentos gener~ 

dos, con respecto a !-1, por a.cd y por d9 /1. 

5. Ya obtenido el máximo momento flcxionantc, 6stc se 

utiliza para seleccionar la sección de la tablest~ 

ca más adecuada. 
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4.5 TABLESTACAS ANCLADAS. 

Las tablestacas en cantiliver, cargadas con presiones 

activas elevadas pueden ser ancladas mediante vástagos de 

anclaje colocados en 6 cerca de la parte más alta de las -

tablestacas. Estos vástagos se conectan a estructuras su~ 

terráneas conocidas simplemente como anclas, que pueden 

ser de diversos tipos (pilas de anclaje, muros de anclaJe 

o muertos de concreto). Las anclas deben construirse de-

trás de la superficie de ruptura (ver figura 4. 6). 

H 

profundidad 
de hincado 

Fig 4. G Tablcst.ac:.:i.::; dnclddas. 

tables taca 

con este método de entibamiento, la profundidad de hi~ 

cado de la tablestaca, as! como su peso son reducidos con

siderablemente. 

La estabilidad de este tipo de tablestacas depende 

más que de la profundidad de empotramiento (como en las t~ 
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blestacas en cantilíver), del buen funcionamiento del sis-, 
tema de anclaje. Así pués, la utilizaci6n de las tablesta

cas ancladas permite,-principalmente: 

l. Una menor profundidad de hincado que la que se ne

cesita al usar las tablestacas en cantiliver, y 

2. Una mayor altura de retenci6n para una secci6n da

da. 

En otras palabras, bajo la comparaci6n de todos los -

métodos de sostenimiento en excavaciones profundas, el uso 

de anclas reduce considerablemente la longitud, la secci6n 

y el peso de las tablestacas. Como ya se dijo anteriormen

te, las tablestacas ancladas se utilizan cuando se generan 

grandes presiones sobre éstas. Por tal motivo, el acero r~ 

sulta el material id6neo a utilizar en este sistema. 

Existen dos métodos comúnmente utilizados en el anál~ 

sis de la estabilidad de las tablestacas ancladas. En el -

primero, denominado método del "Soporte de Tierra Libre", 

la parte de las tablestacas introducidas en el suelo puede 

girar libremente cuando el tramo no hincado de las mismas 

se flexiona hacia afuera por el efecto del empuje de la 

tierra. Si las tablcstac~s penetran profundamente en el 

suelo resistente no pueden girar y se tiene, por tanto, 

una segunda condición en la que se utiliza el método del -

"Soporte de Tierra Fijo". 
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,,,,_ ___ _. ... T 

.... ,_ __ ,, 

t1 <t2 

P1 

la) lb) 

Fig 4.7 o:imparación entre los métodos del: la) soporte de t.ierra libre 
y del (b) soporte de tierra fijo. T = f'uer:::a de anclaje, 1\ = 
carga que ejerce el suelo detrás de la tablestaca, p 2 Sopor
te del suelo en el frente del muro, P1 : soporte del suelo al 
pie de la tablestaca, 

4 .5. l ANALISIS POR EL METODO DEL SOPORTE DE TIERRA 

LIBRE. 

En este método, también llamado método de la -

m!nima profundidad de penetración, se asume que la tables

taca es una estructura rígida y, por lo tanto, no existe -

ningún punto de giro en ella debajo del nivel de excava- -

ci6n. Se desarrollan en el suelo empujes pasivos en la pa~ 

te frontal de la tablestaca, y empujes activos detr.5s de -

ella. 

Los parámetros a calcular son: a} la mínima profundi

dad de penetraci6n V de la tablestaca que asegure el suf i

ciente soporte lateral, b) la magnitud de la fuerza de te~ 

si6n Ten los v~stagos de anclaje, y e) el m6dulo de sec-

ci6n requerido Z. 

Los diagramas de presi6n supuestos para el anSlisis -

de este método, se indican en la figura 4.Ba, para suelos 

friccionantcs, y en la figura 4.Sb, para suelos cohesivos 

debajo del nivel de excavación. 
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Ra 

-]~ª _ _'¡ ~~;;~ eches!_ 
vo debajo del 

0 nivel d~ .. 
excavacion • 

(b) 

Fig 4 .8 Diagramas de presión generados en las tablostacas ancladas, 
aplic;indo el método del so{X)rte de tierra libre. (a) suelo 
puramente friccionante; (b) suelo cohesivo deba.jo del nivel 
de excavación. 

De la figura 4.Ba se obt~ene que la distancia del ni

vel de excavaci6n al punto donde el empuje es igual a cero 

es igual a: 

a • 
l'a 

'"t' K' 
14. 1} 

Luego s~ toman momentos de los empujes activo y pasi

vo con respecto 'al punto de anclaje y se igualan para sa-

tisfacer la estaticidad. 
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Agrupando t~rminós··:en',~'~n~:i-~n-a_e i.-~s pótencias- de X, 

se obtiene: 

O' K 1 

x3 1--1 + x2 

3 

'7/' K'-
l---1 (1!3 +al - RaV·· 

2 
14. 2} 

Resolviendo tal ecuaci6n obtenemos el valor de X, que 

sumado al de a representa la profundidad de la tablestaca 

que debe penetrar en el suelo, debajo del nivel de excava

ción: 

V X l- a 
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Se acostumbra incrementar el valor de V de un 20 a un 

40% por conceptos de seguridad. 

La fuerza de tensión en el váSticfO de- ariclaje· se ob-

tiene mediante le siguiente relación: 

T • Ra -- 'RP ( 4- 3 I 

Para zonas en las que el suelo debajo del nivel de e~ 

cavaci6n es cohesivo (figura _4.Bb), -también°se calculan mQ. 

mentas con respecto al punto de anclaje: 

V 
RaV - V l4c - ql lh3 •-1 •O 

2 
(4. 41 

Reordenando la ecuaci6n en té.rminos de.potencias de V 
se obtiene: 

2YRa 
v2 

• zv h3 - • o ( 4. 51 
-k-q 

Se resuelve la ecuación y así se obtiene la profundi

dad de hincado V, que también se multiplica por un factor 

de seguridad. 

La fuerza T se obtiene también con la ecuación 4.3. 
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El módulo de secci6n óptimo para ambos casos (suelo -

granular y suelo cohesivo) depende del momento flexionante 

máximo generado sobre el muro. Tal momento ocurre en el 

punto donde la fuerza cortante V vale cero. Dicho punto se 

puede localizar mediante la estáLica con la relaci6n: 

T - ::?.P~ • O (4. 6) 

obtiene el momento flexionante máximo. 
_,:\ ._:::-::_- -; 

El m6dulo de sección nécesa~io :z:,'' e~~~~á ~::~~~do;·~or_: 

M ma.x. 
·-'i- ( 4 .1) 

donde ~ es el esfuerzo de tensi6n- permisible de la estru~ 

tura de acero. 

-- --4.5.2 ANALISIS POR EL METOOO DEL SOPORTE DE TIERRA 

FIJO. 

En este método se asume que la tablestaca es -

flexible. Este análisis es usado cuando dicha estructura -

deberá hincarse a un nivel más profundo para evitar cual-

quier posible filtración de agua s~bterránea. 
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El análisis de estabilidad de las tablestacas, aplica~ 

do el método del soporte de tierra fijo, se basa en la su

posíci6n de que las def lexiones producidas en ellas forman 

una linea elástica (ver figura 4.9a}. Tal elástica cambia 

su curvatura en el punto de inflexión J. Esto implica que 

el subsuelo ejerce sobre la tablestaca una restricci6n e-

fectiva debajo del punto de inflexión. También es razona-

ble aceptar una pequeña deflexi6n debajo del punto O, lo -

cual producirS un empuje de tierra en la parte poste~ior ~ 

de la tablestaca a lo largo de OF. 

H 

(a) (b) (e) 

(01M) 

RO -
F1y 4.9 Aplicación del método del soporte de tierra fijo en las tables 

tac.:ts ancladas. (a) curva elást.i.t.:<1¡ (L) Di.3qrar.on de presiones/ 
(e) Diagrama d~ rnamt!ntos obtenido a pilrtir del de presiones. 

El diagrama de presiones obtenido en este diseño es -

el mostrado en la parte bJ de la misma figura 4.9. Sin em

bargo por razones de simplicidad el diagrama A1C10 puede -

ser transformado en el diagrama A1CO. 
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La soluci6n del soporte de tierra fijo involucra ree~ 

plazar la parte inferior del diagrama de presiones, OVF, -
por una fuerza concentrada, Ro, aplicada en el punto O. La 

magnitud de Ro es desconocida. Sin embargo, cuando se ese~ 

ge al punto O como centro de rotación, tal fuerza se excl~ 

ye debido a que no produce ningún momento. Ro podrá ser 

calculada por medio de la estática cuando se conozcan RJ y 

d1. 

Para simplificar la soluci6n del problema de las ta

blestacas con soporte de tierra fijo, se asume que la ta

blestaca BF actúa como una viga. Esta viga está apoyada l~ 

brernente en uno de sus extremos por la reacción T, (fuerza 

de anclaje), y apoyada en el suelo en su otro extremo. El 

diagrama de momentos de la viga se muestra en la parte el 
de la misma figura. N6tese que el punto JM de la viga, 

que corresponde al punto de infleKi6n J de la tablcstaca, 

no ~ransmite ningún momento. Por lo tanto, y teoricamente, 

el segmento O 1 MÜM puede ser separado de la viga original -

BMOM y reemplazado por una fuerza que actúa en el punto 

0Ht de derecha a izquierda {RJ l. 

Mediante esta operaci6n se obtiene una viga equivale~ 

te, libremente apoyada BMJM, de la original BMOM. De la 

parte cortada, JMOM, se obtiene también una viga apoyada -

libremente con carga trapezoidal y de claro d1. Si se con~ 

ce la fuerza RJ, se puede determinar dl mediante una ecua

ción de equilibrio de momentos con respecto al punto OM. 

tes: 

Los pasos que se siguen en este diseño son los siguie~ 

l. Determinar Ka, Kp, 1) y sus correspondientes valo-

res para la condición de saturación. 
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2. Calcular las presiones actuantes en el problema y 
dibujar su diagram.J.. 

3. Determinar la distancia dJ al punto de inflexión J 
(donde el momento es igual a cero} • Pa.ra fines 

prácticos se considera a tal distancia como dJ i

gual a un 10% de do. 
4. Calcular el valor de RJ, tomando suma de momentos 

con respecto al punto de anclaje. 

5. Una vez conocida RJ~ se vuelve a tomar suma de rn<Z, 

mentes, ahora con respecto al punto DM, para dete~ 

minar la distancia dl. 
6. Obtener d~ sumando dJ más dl. 

7. Obtener la distancia total de penetraci6n, d, de -

la tablestaca 1 aurnentandole ~n 20% al valor de d2, 

por concepto del segmento OF. 
8. La fuerza de tensi6n se obtiene mediante: 

T • Ep RD ,.. Ea. {4. 8 J 

9. Obtener el módulo de secci6n Z mediante la ecua- -

ci6n 4.7. 
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4. 6 TABLES'fACAS 1\PllNTALADAS. 

En este tipo de ademado la disposición de los el~ 

mentes de soporte suele ser COMO a continuación se describe, 

Primeramente se hinca verticalmente una serie de postes o -

viguetas de acero siguiendo el contorno de la cxc.:i.vaci6n a 

efectuar y hasta una profundidud mayor que el fondo de lo -

misma. Enseguida, el espacio entre esos elementos se revis

te con tablas horizontales que se van añadiendo a medida 

que progresa la excavaci6n; tambi6n, según la profundidad -

aumenta, debcrSn afirmarse los elementos verticales hinca -

dos, con puntales de acero o de madera, colocados transver

salmente a la excavación, apoyados en largueros longitudin~ 

les. 

En general, los puntales son elementos de los que mas 

necesita preocuparse el Ingeniero proyectista, para lo cual 

será preciso conocer la magnitud y la distribución del emp~ 

je del suelo sobre el ademe. Estns características dependen 

no sólo de las propiedades del suelo, sino también de las -

restricciones que el elemento de soporte imponga a la defor 

maci6n del propio suelo y de la flcxib.ilidad de tod<i la es

tructura de soporte en general. 

Seg6n la excavación prosigue, la rigidez de los punta

les ya colocados impide el despl.:izamicnto del suelo en l.:is 

zonas próximas a los apoyos de esos puntales. Por otra par

te, bajo el efecto del c.mpuja, el ademe en las zonas infe-

riores gira hncia dentro de la excav.:ici6n, de ro."lnern auc -

la colocaci6n de los punta les en cs~"'ls zonas va precedida de 

un desplazamiento del suelo que será mayor, en general, 

cuanto mayor sc.:i la profundidad de la zona considerado. Es

te tipo de deformación que sufre el suelo durante ol proce

so de excavu.ci6n y colocación del ademe equivale, desde el 

punto de vista de la distribucJ.6n de presiones, a un qiro -
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del elemento de soporte alrededor de su extremo superior. 

En tales condiciones de deformación las teorías clásicas -

de Rankine y Coulomb no son aplicables y, por lo tanto, p~ 

ra calcular el empuje sobre el ademe es necesario recurrir 

a otros m~todos. Sin embargo, es un hecho que en ademes -

las teor!as proporcionan resultados por lo general muy po

co confiables, pués no toman en cuenta una serie de efec-

tos reales, tales como el arqueo, que juegan un papel im-

portante y modifican grandemente la magnitud y distribu -

ci6n de los empujes dados por las teorías. En efecto, la -

distribuci6n de presiones en este tipo de estructuras es ~ 

proximadamente parabólica, con el punto de aplicación del 

empuje muy cerca del punto medio de la altura del ademe, -

contrariamente a la distribuci6n lineal que las teorías -

clásicas consideran en muros de retención. 

Otra característica importante de las tablcstacas a-

puntaladas es que ~stas pueden fallar en forma local, rom

piéndose un puntal en alguna zona en que la concentración 

de presiones sea importante, lo cual pone en peores condi

ciones a los restantes puntales y puede conducir al dcsa-

rrollo de un mecanismo de falla progresiva. 

Se puede considerar que actualmente no hay ningCm mo

do para saber si el proceso de excavación y construcción -

del ademe producirá la suf 1c1ente cede11cia en el suelo co

mo para que se desarrolle en éste toda la resistencia .:il -

esfuerzo cortante y el empuje llegue .:il valor correspon -

diente al estado activo. De hecho, los punt.:ilcs suponen -

una restricción para la deformaci6n del ademe que permite 

pensar que, por lo menos en las zonas próximas a ellos, la 

prcsi6n se conccntr.:ir.1 fuertemente. Ello dcpcndcr."i de su ~ 

cuñamicnto y del ti~mpo transcurrido entre la cxcavaci6n y 

su colocaci6n, principalmente. 
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Todo esto justifica la afirmaci6n ya hecha de que las 

teorías clásicas de empuje de tierras no ofrecen suficien

te confiabilidad en este tipo de estructuras, por lo que -

es preciso recurrir a otros métodos-de cálculo o a medici~ 

nes efectuadas sobre modelos a escala natural o en obras -

reales. 

Basados en mediciones efectuadas durante la construc

ci6n de ciertas obras, Terzaghi y Peck han propuesto dife

rentes diagramas de presi6n, dependiendo del tipo de suelo. 

La forma de las curvas de distribuci6n de presiones obten~ 

da result6 ser bastante errática y fuera del marco de las 

teorías establecidas, aunque conservando cierta tendencia 

parabólica. Con un criterio puramente práctico, Terzaghi -

estableció una envolvente sencilla de forma trapecial, 0.-

til para ser aplicada a diferentes clases de suelos. La f! 
gura 4.10 presenta diagramas de presión obtenidos por Ter

zaghi en ademes que retienen arenas, y arcillas. 

Pa' 
1).6H 

Pa' fH-Zqu 

0.55H 
O.BH 

• 211 

(a) (b) (e) 

Fig 4, to Diagra..11as de presiones lateralc-s en tablc-stacas apuntaladas 
propuestos por Terzaghi y Peck. 
(a) arE!nas compactas, (b) arenas sueltas, (e) arcillas. 
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Respecto a la magnitud de los empujes totales medidos 

se observó que eran aproximadamente un ioi superiores a 

los calculados con la teor1a de Coulomb y que estaban apli 

cadas en la zona media del ademe. El valor de la presi6n -

IMxima registrada resultó ser un 20% menor que la presi6n 

rn5xima correspondiente a una distribuci6n lineal de empuje 

activo, Con estos datos, 'Perzaghi fijó la altura del trap:_ 

cio envolvente ccn el valor: 

donde: 

O.& Pa ca~á' 14. 9) 

Pa co~ ~ = Componente horizontal de la presi6n máxi

ma calculada con la teorta de Coulomb, -

(supuesta una distribución lineal de pre

siones)~ 

é1"'~ Angulo de fricción entre el ademe y el -

suelo, considerado igual a 2/3 de ~ 

El valor de Pa puede calcularse con la expresi6n: 

donde: 

2 PA 
Pa " IL 10) 

11 

PA Empuje sobre el ademe calculado según la teor!a 

de Coulomb. 

H Al~ura del ademe. 

En arcillas, ·rerzaghi obtuvo tambi6n gráficas de tlis

tribuci6n de presiones, con medidas directas. La envolven

te práctica de t.:iles diaoramas se muestr.:i en la parte (e) 

de la misma figura 4.10. Como en el caso de lus ~rcnas, -

las mediciones indican que la distribuci6n real de presio-
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nes sobre el tablestacado, sigue tambián una ley aproxima

~amerite. ~arab6lica, con máximo en la parte central y con.
variaciones que dependen del procedimiento de excavaci6n y 

construcci6n del ademe,- además de las propiedades del sue

lo. La altura del trapecio vale ahora, segfin Terzaghi: 

(4. 11 I 

donde qtt repres~nta la resistencia de ·1a arCilla. a _la_ com-_

presi6n _simple. 



CAPITULO 5 

PROCEDIMIENTOS PARA EL ABATIMIENTO DEL AGUA SUBTERRANEA EN 

EXCAVACIONES A ClELO ABIERTO 

5.1 INTRODUCCION. 

Toda estructura debe desplantarse en formaciones de 

tierra capaces de soportar su propio peso sin el riesgo de 

un posible daño debido a la carencia de homogeneidad del -

subsuelo o a movimientos de la masa del suelo. Algunas de 

estas estructuras de gran peso, tales como edificios muy -

elevados, pueden ser construídos con una relativa pequeña 

excavaci6n, mediante el uso de pilotes hincados sobre un -

estrato de roca resistente, o mediante cualquier otro mét2 

do de cimentación que no requiera una gran profundidad de 

excavación. 

En otras ocasiones, se necesita ejecutar la excava-

ción hasta un nivel muy profundo. En tales casos, el inge

niero se presenta ante el problema de realizarlas más allá 

del nivel de agu.:J.s frcáticas, (NAF). 

En el caso de que el material excavado sea uniJ arena, 

limpia y permeable, la presencia del agua dificulta extra

ordinariamente o imposibilita el progreso de la excavaci6n 

debajo del nivel freático. Según se va removiendo el mate

rial, el agua fluye hacia la exc.:J.vación y las fuerzas de -

89 
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filtración, que este flujo produce, arrastran ~rena hacia 

el fondo de la misma. Así al tratar de profundizar la exc~ 

vaci6n, s6lo se logra ensancharla, pero sin avance prácti

co en la dirección vertical. Aparte de estos problemas, la 

presencia de agua dificulta todos los trabajos de construs 

ción, tales como preparación de cimbras, colocación de ar

mados, colados de concreto, etc •. Resulta así muy deseable 

el lograr dejar la excavación en seco para profundizarla y 
trabajar en ella de manera cómoda y eficiente. Generalmen

te el control del agua subterr5nea, en este tipo de mate-

riales, se logra mediante la construcción de zanjas poco -

profundas que colectan el agua y permiten que ésta sea be~ 

beada y extraída fuera de la excavación. 

Si las formaciones que han de excavarse están consti

tuidas por material imoermeable, el agua subterránea prod~ 

ce cambios en las propiedades del suelo cercano a ésta, 

disminuyendo su resistencia al corte y provocando el abla!:!_ 

damiento y desmoronamiento de los taludes de la excavación 

generando así, una cxpansi6n del fondo de la excavación. -

En este tipo de suelos, resulta impráctico el utilizar za!l 

jas para eliminar el agua fre5tica dabido a la impermeabi

lidad prevaleciente en el subsuelo. Por tal motivo es nec~ 

sario recurrir a métodos más extenGos y costosos. 

5. 2 ME'rooos DE AB,;:r IMIE!'l'fO. 

Existen varios métodos pr5cticos, utilizados en las 

excavaciones a ciclo abierto, para abatir y controlar el -

nivel del agua subterránea. La elección del más adecuado y 

económico será el principal problema a resolver por el in-
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qeniero. Tal elección depende, en gran medida, de las ca

racterísticas del subsuelo, de su permeabilidad orincipal

rnente, y de las condiciones del aqua freática, como su pr~ 

fundidad y extensión. 

Asimismo, la magnitud y costo del proyecto de abati

miento dependen, entre otros factores, del tamaño y profun 

didad de la excavaci6n y del periodo de tiempo en que el -

nivel freático estará abatido. 

Si en una excavación se elige el procedimiento más a

decuado, se obtendrán grandes ventajas, principalmente ec~ 

nómicas. 

La figura 5.1 muestra los sistemas de eliminación de 

agua del subsuelo comúnmente usados para diferentes tipos 

de suelo con diferentes ca~~cidades de drenaje. 

Un dren completo consta de tres componentes: el fil

tro, el conducto o colector y el sistema de eliminación. -

El filtro es esencial para mantener la eficiencia del dren 

Y para impedir la erosi6n por filtración cuando el gradieU 

te hidráulico es alto. 

El filtro debe ser lo suficientemente penneablc para 

permitir el flujo del acrua dentro del dren con poca pérdi

da de carga y al mismo tiempo lo suficientemente fino para 

evitar la erosión del suelo hacia dentro del dren. Un fil

tro adecuado es la eleve del éxito en un sistema de drena

Je. 

El conducto del drenaje recoge las aguas del filtro y 

las conduce hacia afuera. El más sencillo es una zanja o -

tubo, que se proyecta como cualquier otro conducto hidráu

lico. 

El sistema de eliminación saca el aqua del lugar. Si 

es posible se usa la qravedad, porque es permanente, econ~ 

mica y sequra; sin embarqo, puede ser que la topografía 

del lugar haqa imposible su uso. 
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l. Drenaje dificultoso debido al gran flujo. Sin em-

bargo, el mejor sistema de abatimiento lo constit~ 

ye el drenado abierto. Riesgo de atascamiento en -

la cuneta colectora. 

2. Excelente para el funcionamiento de lo~ drenes a

biertos y tubos filtrantes de gravedad simples. 

Vrobablemente gran flujo. 

3. Bueno para el funcionamiento de los drenes abier

tos y tubos filtrantes simples. 

4 1 De bueno a regular en los drenes abiertos. El are

namiento ayuda en los tubos fil~rantes y en los 

que funcionan al vacío. Se ha vbservado que la er2 

sión en los drenes abiertos es elevada. 

5. Drenaje por gravedad lento y la erosión puede ser 

grave. Necesidad de arenamiento en los tubos fil-

trantes simples y al vacío. 

6. Drenaje por gravedad imposible, excepto por fisu-

ras y vetas de arena. Generalmente efectivos los -

tubos filtrantes al vacío. 

71 Algunas veces efectivos los tubos filtrantes al -

vacío arenados. La elcctro6smosis aumentará el -

drenaje en los pozos filtrantes. 

8. La clectroósmosis aplicada con una corriente elcv~ 

da produce algún resul~ado. 

Fig 5. 1 (Conr in1.lación. l 
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El bombeo elimina el agua más rápidamente, pero el 

costo de energía, en un largo periodo, es apreciable y el 

mantenimiento es a menudo dudoso. 

Dado que la permeabilidad, como recién se mencionó, -

resulta la propiedad del suelo más importante al elegir el 

método de drenaje idóneo, en la tabla 5.1 se presentan sus 

rangos de variaci6n, para los diversos tipos de suelos. 

GRAVO OE 
PERJIEABll IOAV 

AUo 

Med.:o 

f!a.jo 

Muy ba.jo 

P,'tl{c.t.(.c.amentc. 
.únpVUnc.a.bte 

RANGOS OEL 
COEFICIENTE OE 

PERMEABJL IOAV, 1' 
icm/.cg 1 

> 10-1 

1 º_, J0-3 

1 o-3 1 o- 5 

10-5 10-1 

< 10-1 

nro OE 
SUELO 

G1tava. g.wc.~a. ti med.Ut;1a.. 

&t.a.va. 6.ú1a.; a.Ji.e.na. g.'l.ue.Ja, 
me.diana. y 6·i.na. 

A'tcna. mu!' ~ll:él; a'l.c11a Li
mo~a. 

Umo deit.60 ¡ t..úno aJtci.Lf.o
llO i aAc..iUa.. 

A:tci.Ua. l10mogénea. . 

Tabla 5.1 Rangos de variación del coeficiente de permeabilidad. 

5.2.1 DRENES ABIERTOS. 

El método más antiguo para el drenaje de exca

vaciones es el dren abierto, ya sea por medio de una zanja 

o cuneta, o por medio de un foso colector. Este foso es un 
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hoyo de poca profundidad al cual fluye el agua por grave-

dad. una zanja o cuneta puede ser meramente un foso alarg~ 

do: ambos son muy efectivos en arenas y gravas, además de 

que son baratos. Se pueden construir fácilmente sin neces~ 

dad de emplear mano de obra especializada o equipo sofist~ 

cado. La fiqura 5.2, que representa la secci6n vertical de 

una excavacion ancha con taludes inclinados, ilustra el 

principio en que se basa el método. La mayor parte del a

gua emerge del pie de los taludes y es conducida por medio 

de zanjas hacia uno o varios colectores, de donde es bom

beada hasta sus correspondientes tubos de descarga. 

----- -- -~/ --- / 
Estrato impermoablc 

Fig 5.2 Método de abatirnir:nto par drenado abierto. 
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En algunos casos, el método de drenes abiertos ha si

do seleccionado sobre otros que utilizan pozos profundos, 

debido a la presencia de grandes pedruscos o guijarro en -

las formaciones de grava, que incrementarían las dificult~ 

des y el costo en la instalaci6n de pozos. 

Sin embargo, la recolecci6n de agua en zanjas y fosos 

abiertos tiene varias desventajas. Tiende a causar abland~ 

miento y derrumbe en la parte baja del talud debido a que 

en esta parte la presi6n de filtrac16n alcanza un máximo. 

Además, como casi todo estrato natural de suelo es más o -

menos heterogéneo, el agua emerge del mismo en forma de p~ 

queños manantiales u ojos de agua. Cuando estos manantia-

les se producen en el fondo de la excavaci6n, se denominan 

borbotones. El flujo de agua a través de los borbotones 

puede erosionar el subsuelo y formar t6neles. Si el techo 

de estos túneles se llegara a romper, se podría provocar -

el hundimiento de la superficie del terreno que rodea la -

excavaci6n, generando as!, el aplastamiento de los taludes 

o del apuntalamiento, según sea el tipo de excavación. 

5.2.2 POZOS PROFUNDOS. 

En zonas donde el nivel de aguas f reáticas es 

profundo, se usan comúnmente los pozos profundos para aba

tirlo o para controlar las presiones artesianas en acuífe

ros situados debajo de las ~xcavacioncs. Los rozos profun

dos son particularmente efectivos en el control del nivel 

de agua subterránea en sitios donde existen formaciones 

con alta permeabilidad debajo de formaciones con menor pe~ 

meabilidad, aunque se puede decir, de una manera general, 

que son efectivos en formaciones con gran permeabilidad 
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como suelos gruesos y roca porosa- en»donde las c·antidades 

de agua a drenar son grandes. 

En algunos casos, sólo unos cuaritos pozos, en grandes 
áreas, han producido un excelente con~rol ·ael agua subte-

rránea. Pero, en la mayor!a-ae-las ocasiones, se hn reque

rido de un nGmero relativamente grande de éstos. 

Los pozos son instalados con bombas de eje vertical -

capaces de aceptar cualquier cantidad de agua que pueda 

ser encontrada en las excavaciones. La bomba se coloca en 

el fondo del pozo, de manera que la aspiración de la bomba 

no esté limitada a 8 6 9 metros, como en los pozos de suc

ción. El diámetro de cada pozo puede variar entre 0.45 y -

3.0 metros, dependiendo de las necesidades particulares de 

la obra. 
Este sistema de abatimiento tiene la ventaja de ser -

muy flexible. Si un grupo inicial de pozos no produce el -

control de agua fre~tica requerido, se pueden instalar po

zos adicionales hasta lograr que ~ste se obtenga. 

Al igual que otro tipo de drenes, los pozos profundos 

necesitan filtros. Si el suelo que se va a drenar es de 

grano grueso o si es una roca que resiste la erosión, una 

malla para pozo o colador puede ser un filtro apropiado. -

Este colador se coloca en el agujero perforado y en contd~ 

to directo con el estrato permeable, uniéndolo generalmen

te a un tubo de entibación que soporta las paredes del ag~ 

jera a través de los estratos impermeables superiores. Si 

el suelo está constituído por grano demasiado fino para 

ser filtrado por el colador solamente, se puede usar un r~ 

lleno. Este es un filtro de grava y arena que se coloca al 

rededor del colador. En este caso el diámetro del pozo se 

hace 0.20 mts. más grande para rellenar el espacio anular 

con el filtro de grava y arena. 
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5.2.3 POZOS PUNTA. 

Un pozo punta o ll'elC.poútt consiste esencialmen

te en un tubo perforado de pequeño diámetro y longitud, e~ 

bierto con una malla cilíndrica que evita la entrada de 

partículas finas. Su parte superior se conecta a un tubo 

no perforado que penetra verticalmente en el terreno. A su 

vez, el tubo vertical se une a una tubería horizontal den~ 

minada colector, tendida sobre la superficie del terreno, 

como se muestra en la figura 5.3. El colector, que tiene 

un diámetro de entre 15 y 30 cm, termina en una bomba de -

succi6n, la cual eleva el agua subterránea hasta el nivel 

del terreno. Cada una de estas bombas opera de 50 a 100 p~ 

zas punta, aproximadamente. De ahí, bombas centrífugas la 

toman y la transportan por líneas diseñadas para conducir

la hasta un lugar lo suficientemente distante que evite -

que regrese nuevamente al subsuelo que está siendo abatido. 

Por lo general, los pozos punta se colocan en línea -

recta a lo largo de los lados del área que se va a drenar. 

Usualmente, el pozo puntu. se introduce en el terreno por -

medio de un chiflón de agua, aunque en algunos estratos d~ 

ros se requiere golpearlo para que penetre. Cuando el tu

bo se va a hincar usando chorro de agua, se le coloca una 

válvula esférica de goma en el extremo inferior. Durante -

la hinca se abre para que el agua a presión abra un hueco 

en el suelo y perniita que el tubo se colo~uc rn ~u posí- -

ci6n definitiva. Cuando el tubo se conecta al colector, se 

cierra la válvula y el agua entra en el tubo a través de -

la tela de alambre. Esta malla, que tiene huecos de 0.3 

0.6 mm, constituye un filtro <idecuaJo para arenas r.1cd1,:mas. 

Las mallas que se empleaban en los pozos punta hace unos ~ 

~os estaban hechas de acero o de bronce, pero 6stas han s~ 
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do rápidamente sustitu!das por otras de pl~stico debido a 

sus diversas ventajas sobre las de metal: tienen mayor ef.!_ 

ciencia en la eliminac16n del agua, resisten la corrosi6n, 

requieren poco mantenimiento, son econ6rnicas, etc. 

En arenas finas se requiere colocar un filtro de are

na alrededor del tubo para aumentar el tírea efectiva del -

pozo, reducir al mínimo la velocidad de filtraci6n y pro-

porcionar un filtro mejor. Este filtro se instala perfora~ 

do o inyectando agua para formar un agujero de alrededor 

de 30 cm de di~metro. La punta del tubo se centra en el a

gujero y se coloca arena graduada y limpia alrededor de la 

malla. 

~· .... ·--~-~ ···"~· 
~Filtro de grava 

---

Fig 5 .3 Detalles de un poc:o punta. 

tela dA alambre 

or1f1c1os de 
chif lana.Je 
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La efectividad de los pozos filtrantes en suelos de -
grano fino se aumenta sellando el tubo en los estratos su

periores con tapones de arcilla y manteniendo un vacío en 

el colector todo el tiempo, aunque sea poca el agua que se 

extraiga del suelo. Al aplicar vacío dentro de la masa de 

suelo, la presión atmosférica tiende a forzar la salida -

del agua de los suelos más gruesos y reduce la presión neu 
tra y disminuye la relaci6n de vacíos en los suelos más f~ 

nos. 

La separaci6n a la que se coloca cada pozo punta va

ría en una manera proporcional con la granulometría del 
suelo. Para arenas finas se tienen separaciones cortas - -

mientras que para las arenas gruesas se logran separacio-

nes más distantes. S,iclia..'tdt recomienda verificar que dicha 

separación no sea menor a 5 veces la circunferencia del p~ 
zo punta. 

DISENO DE UN SISTEMA POZO-PUNTA. 

La ecuación general de la curva de depresión generada 
por un único pozo punta, (ver figura 5.4), es: 

donde: 

2 
V2 

2 q 
Yt •--li.n X2 - l>t Xt 1 

ITk 

q: Gasto bombeado por el pozo. 

k: Coeficiente de permezbLlídad del suelo. 

Los otros símbolos se muestran en la figura 5 .•1. 

¡ 5. J 1 
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antes del aba.ti-
miento, 

curva de 
depre!:iiÓn 

Estrato impermeable 

Fig 5.4 curva de depresión generada por un pozo punta. 

Cuando X2•R y X1=11.o, y con 11.0 y k conocidos, el gasto 

por unidad de tiempo de la descarga es igual a: 

donde: 

1ík ------
tn R - .f.11 11.0 

H: Espesor del estrato drenado. 

11.0: Radio del pozo. 

15. 2 1 

R: Radio de influencia del sistema pozo-punta. 

Este es calculado por la siguiente ecuaci6n 

empirica de Sichardt: 
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(3000) IS) fí' 15. l) 

donde: 

R: Radio de influencia. 

S: Profundidad de abatimiento. 

k: Coeficiente de permeabilidad. 

A continuaci6n se presentan los rangos de variación -

para los diversos tipos de suelos en que suele utilizarse 

este método de abatimiento: 

TIPO VE SUELO 

A>temt n.lna. 
Mena mc.d.Urna a g>tue.Ja 

G>ta.va 6.(.na. 

G.'ta.va gl'tue~a 

RAV!O VE INFLUENCIA 

(mt») 

5 10 

10 - 1 ºº 
100 - 500 

rnaljolf. de 500. 

Cuando Y2=H, Y1=Y, X2=R y x,,.,'t, la ecuaci6n 5.1 puede 

ser transformada en: 

H2 - y 2 •-q-(ftt R - (11 .,¡ 
T\11 

( 5. 4 1 

Ahora, si en lugar de analizar un s6lo pozo, se supo

ne un arreglo circular de 11 pozos alrededor de la excava-

ci6n, con un gasto q de cada uno de ellos, se puede obte-

ner la cantidad total de agua bombeada, Q, mediante la si

guiente rclaci6n: 
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Q ( 5. 5 l 
t:i: R - { ll 'l. 

donde: 

Q = 11q: Gasto total de los 1: pozos. 

V: Ordenada al punto central, C, de la curva. 

,..._: Radio del área circular a drenar. 

Prof. de 
excavación. :' 

7' 

\, 
,;-_ 

e 

'r 

~ .... , ,_ --·-----•'i 
4 

Fig 5.5 Arreglo circular nm n " 12 po:t.O:'i. 

2ro 

2ro 
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En realidad este arreglo circular de pozos constituye 

una simplificación práctica del método, ya que los pozos -

generalmente son dispuestos en un perímetro rectangular, -

como se ilustra en la figura 5.6. Esta medida se realiza~ 

gualando el área A del rectángulo real al de la circunfe-

rencia, para obtener el radio equivalente~. 

de donde, .despejand~ lt; tenemos: 

.. . ff 15.61 

n 19 

~---··---··----------·---, ¡ 1S 16 n 1a 

Fig 5.G SuStl.tUción de un área rectangular por otra circular equivalente. 
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El n6mero de pozos necesario para drenar el gasto to

tal Q. se obtiene mediante la relaci6n :· 

donde: 

donde: 

Q. 
n = 15. 7 l 

6 

Q: Capacidad ·de bombeo por·-~~da _p-oZO, -·y se ob-

.'. : : ,. -~ .': -

·.· .. j( 
6 = 21í 11.,; Ita--· 

15 
( 5. 8) 

llo: Longitud de la tubería filtrante ranurada. 

La distancia, centro a centro, entre cada uno de los 

pozos se obtiene sencillamente dividiendo el perímetro to

tal del área rectangular entre 11: 

donde: 

2L , 2b d.-----

L: Longitud del área rectangular. 

b: Ancho del área rectangular. 

15. 9 1 

El espaciamiento debe verificarse, como ya se dijo, -

con la relación: 
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d > l S l ( 27í ~º l IS. 1 o l 

- .·· -·. - -

Una vez conoci.do .·ei. e~Pa6':Í.~miento e~t.r~, pQzo.~ t. se pu'=. 

de calcular el radio real '·ae cad~-~:~~~,,' 'dé e-=11ó~-,-· m·ediante 
triqonometría . . ·Poi· ~j~~~i~·-t -- · ..•.. / 

,, >-· 

~2 ·.v·d2 ~.·.·. ···1·-2b.12 .. • 
- - -:-~L--~~~~·:._ 

Cuando todos los radios estén calculados, se puede v~ 

rificar si el radio .\ en verdad es equivalente, mediante 

la f6rmula siguiente: 

1 
.e.u n. = -tn {Jtl Jt.2 .'L3 • • • • 1rn) 

11 
(S. 11 l 

Finalmente, la profundidad de abatimiento S, al cen-

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

o sea, 

s 
o 

- -~-l11 IR/,'} 
T'ik 

l S. 12 l 
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Debido a que los pozos punta OtJeran por succi6n, la -
distancia vertical m.iixima de agua fre<'itica que se puede a

batir es relativamente pequeña. Generalmente ésta alcanza 

valores de entre 4 y 5 metros, Si la profundidad de excav~ 

ci6n debajo del nivel de agua subtcr!."ánC!a es mayor que la 

que se logra abatir, el bombeo debe hacerse en dos 6 más !:.. 
tapas, como se muestra en la figura 5. 7. 

ta. eta~ J 

.. v ...... -··········-····-·····················-····-·····--·····-·-¡ 
1 

¡ 
1 

1 

La primer,1 etapa consiste en una hllcra de po::os pun

ta que se colocan en el tcrrcmo y se ponen en operaci6n -

t.Jn pronto como la excavaci6n l leque al manto fretitico. La 

cxcav.:ici6n se r~dnuUa en el momento en el que el nivel de 
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agua subterrAnea huya bajado por la acción de la orimera -

fase. Se coloca entonces una segunda hilera de 002os cuan
do la excavación alcanza nuevamente el nivel freátLco y~ -

abatido~ Si la excavación no ha llegado hasta la profundi

dad deseada, y si se cuenta con el espacio disponible, se 
pueden colocar varias hileras más hasta alcanzar tal ;:iro-

fundidad. 

En excavaciones a cielo abierto con profundidades de 

15 metros por debajo del nivel freático original, la ex-

tracción del agua se ha hecho colocando tres a cuatro hil~ 

ras de pozos punta. 

Los pozos ounta se disponen generalmente de manera 
que los bordes de la excavaci6n qu~dan formados por un co~ 

junto de taludes interrumpidos por bermas, en las que se~ 

lojan los colectores. 

Cuando la cantidad de agua que se va a d~enar es pe

queña, µuede usarse un sistema cy~c.tott d(~ cho11.'to, en lugar de 

la instalación de varios pisos. Cadü pozo se inntala en el 

fondo de una perforación ademada. La tubería del pozo se -

conecta a lu parte inferior de una bomba de cyector de ch~ 

rro, que a su vez se conecta a la superficie con dos tubos, 

uno para suministcQr el a~ua a la bomba, y otro oara la 

descarga. Una de las desventajas principales de eoto méto

do consiste en su baja eficiencia mecánica y su menor cap~ 

cidad de extracción con respecto al sistema convencional -

de pisos. Sin embargo, con el sistema eycctor de chorro se 

ha podido abatir el nivel de aqua freática h~sta 30 metros. 

cuando las limitaciones de esnacio impidan el uso do un 

sistema de varias etapas, pueden resultar cco~6micos los -

cyectcres de chorro. 
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Los pozos filtrantes de punta han dado muy buenos re

sultados en el drenaje de suelos de permeabilidad alta y -

mediana, como los de arenas gruesas y los de arenas finas 

limpias, pero orincipalmente tienen gran eficiencia cuando 

la permeabilidad del suelo varía entre 1 x 10-l y. 1 x l.0- 3 

cm/seg; los pozos filtrantes con vacío han tenido algún 

éxito en suelos de baja permeabilidad, como las arenas li

mosas y los limos arenosos. 

5.2.4 ELECTROOSHOSIS. 

Los suelos constituidos por partículas finas, 

tales como limos, arcillas o una combinación de ambos, 

h = 10-s a h. = J 0-7 cm/~eg., no pueden ser drenados éxit2_ 

samente por gravedad, zanjas ó pozos; debido a que la ten

sión superficial del agua, que en estos suelos es relativ! 

mente alta, tiende a retener al agua en sus huecos. Sin e~ 

bargo, en este tipo de suelos el nivel freático puede ser 

abatido satisfactoriamente utilizando el método de drenaje 

eléctrico, denominado electro6snosis. 

Si en un suelo saturado se introducen dos electrodos 

y se hace pasar una corriente eléctrica entre ellos, el a

gua del suelo migra del polo positivo (ánodo), hacia el n~ 

gativo (cátodo). Si el cátodo cst~ constitu!do por un pozo 

filtrante, el agua que lleqa al mismo oucdc ser eliminada 

por bombeo. 

El principio del abatimiento eléctrico se ilustra en 

la figura 5.8. Varillas de acero hincadas en el suelo, en

tre los pozos filtrantes, constituyen los electrodos posi

tivos. 
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Fi9 s.a Principio cm que se basa el abatimiento de agua freática por 
electroósmosis. 

El movimiento del agua se debe a que la superficie de 

las partículas del suelo llevan una carga eléctrica negat~ 

va. Esta carga atrae hacia las partículas los iones posit~ 

vos, formándose una película de agua positivamente cargada 

como consecuencia de la preponderancia de iones de este 

signo. Estos iones positivos concentrados en el agua son ~ 

traídos por el electrodo negativo y repelidos por el posi

tivo. Una ve~ que el agua ha sido atraída hacia el cátorto, 

se extrae a través de los pozos filtrantes mediante bombas 

instaladas previ3mentc. 

La instalación del sistema elcctroosmótico consiste ~ 

sencialmcntc en la colocaci6n de pozos de bombeo, dispues-



tos en hiJera, y en ambos lados de la zona a drenar, a r.ta

nera de crear una pantalla de captación de flujo. La sepa

ración entre cada oozo es variable, aunque magnitudes en

tre 3 y 5 metros han dado buenos resultados; los pozos ti~ 

nen un diámetro aproximado de 20 cm. Dentro de cada pozo 

se in~tala un tubo ranurado de hierro de unos 10 cm. de 

diámetro, rellenándose con arena el espacio que queda en

tre el tubo y la perforación, a manera de filtro. 

En el extremo inferior del tubo se coloca una barra -

de hierro de 2 ó 3 metros de longitud y 2 ó 3 cms. de diá

metro para formar el electrodo negativo. El polo positivo 

se forma simplemente con barras de acero, como ya se men

cionó anteriormente, dispuestas en filas paralelas a los -

pozos filtrantes. 

La velocidad v \en centímetros por segundo), a la que 

escurre el agua en el tubo ranurado por efecto de la elec

tro6smosis, viene dada en forma aproximada por la ecuación 

siguiente: 

donde: 

V = ic ke (cm/Jcg.J 1 s. l 3 I 

ie: Gradiente de potencial, E/t (voltios/cm), 

E: Diferencia de ootencial eléctrico entre 

los extremos del tubo. 

t: Longitud del tubo. 

~e: Coeficiente de permeabilidad elcctroosmótica 

Se expres~ como una velocidad de escu-
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rrimiento (cm/seg), bajo un gradiente de p~ 

tencial de 1 voltio/cm. 

ke 0.5 x 10-4 (cm/seg) / (volt/cm}. Para limos 

y/o arcillas. 

Dependiendo del voltaje aplicado y de la separación -

de los electrodos, en la práctica se ha observado que la -

velocidad de f~ujo electroosm6tico puede oscilar entre 100 

y 10,000 veces la del flujo hidráulico convencional. 

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

de electrodos negativos y positivos, es calculada mediante 

la siguiente relación: 

donde: 

100 V 

~¡p 
lm~>I 15. 14 1 

V: Tensión el~ctrica (volts). se considera un -

voltaje recomendable de 60 a 100 volts. 

e/>: Coeficiente que depende de las dimensiones y 

espaciamiento entre electrodos del mismo si~ 

no. Varía de 2 a 3. 

1: Corriente el~ctrica (amperes) por cada metro 

cuadrado de área transversal de suelo a dre

nar, medida en el plano de una hilera de e

lectrodos. La corriente 6ptima que debe aplf. 

carse se considera que varía entre 0.5 y 7 -

amperes por cada metro cuadrado. 
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}': Resistencia específica, (ohm/cm). Depende de 

la naturaleza de los contenidos minerales 

del suelo, de las propiedades del agua subt~ 

rr~nea y, principalmente, del contenido de -

humedad del suelo. Esta resistencia se mide 

en campo y se calcula mediante la relación -

siguiente: 

.f= R la/ltl {ohm-cm} f 5. 1 s l 
donde: 

R: Resistencia obtenida en_la-muestra-de suelo. 
(ohms). 

a: Area transversal de la muestra. (cm 2). 
i1: Longitud de la muestra. (cm). 

La capacidad_ .N de la ins_talaci6n eléctrica para· el 

abatimiento, en kilowatts,· se calcula mediante la ecuaci6n 

5.16. 

donde: 

N • --- (Kwl 15. 16 J 
1000 

A~: Area transversal total del suelo a drenar, 
en e1_plano de una hilera de electrodos pe[ 

pendicular al flujo, (rnts 2
). 
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Tan pronto se aplica un potencial eldctrico u un sue

lo, el agua comienza a fluir hacia el cátodo. En seguid~ -

se generan presiones de f iltraci6n que, si están dirigidas 

contra la cara expuesta de una excavaci6n, pueden aumentar 

grandemente su estabilidad. De esta manera se explica que 

la estabilizaci6n de taludes o cortes on suelos limosos s~ 

turados, y en algunos arcillosos, resulte una de las apli

caciones m~s comunes de la electro6smosis. 

La aplicaci6n de una corriente eléctrica a un suelo -

de grano fino compresible, como una arcilla, conduce a la 

expulsi6n del agua a trav~s de los c~todos y, en consecue~ 

cia, a la consolidaci6n de la arcilla. Esta consolfdaci6n 

trae consigo, por un lado, un aumento en la resistencia 

del suelo y, por el otro, la formación de grietas y f1_su-

ras, especialmente cerca de los ~nodos. 

5.3 CAPACIDAD DE BOMBEO. 

Para elegir el tipo de bomba a utilizar en el abati-

miento del nivel freático en una excavación a cielo übier

to, es necesario, primeramente, calcul~r la cantidad de a

gua que fluye a través del. subsuelo. 

Este gasto Q, en volumen por unidad de tiempo, puede 

ser estimado, para un medio permeable, y con un aceptable 

grado de precisi6n, mediante la ley de D~~~y: 

r¡ • IUA (c.m
3 

/ l t'.;J) 15. I 11 
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k: Coeficiente de permeabilidad del suelo. (cm/ 

seg) • 

.<.: Gradiente hidráulico. Se expresa como lt/L. 

donde: 

lt: Altura de presi6n. (cm}. 

L: Longitud de filtraci6n. (cm). 

A: Are a transversal al flujo. (cm 2}. 

Se considera que esta le}-' puede aplicarse Gnicamente 

en suelos que tengan un coeficiente de permeabilidad mayor 

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

El gasto que fluye a trav6s de suelos de muy baja pe~ 

meabilidad y, en sí, en aquellos en los que se utiliza la 

electro6smosis corno método de abatimiento, puede calcular

se con la ecuaci6n 5.18. 

e D l 
Q 15. 1 i) 

donde: 

e. : Coeficiente de proporcional id ad, conocido c2_ 

me potencial zeta. 

O: Constante dieléctrica del agua. 

1: Corriente eléctrica aplicada. 

7: Viscosidad din5micu del agua. 

;>...: Electroconductividad del aguu. 
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Una vez conocido el volumen por unidad de tiem~o que 

fluye por el subsuelo, se calcula la potencia de acciona

miento de la bomba, P, que se requiere para expulsar dicho 

gasto. 

donde: 

p l PSI 1 s .19 J 
75 'l 

e: Factor de segiridad para el bombeo. Varía de 

1.5 a 2.0. 

Q' Gasto. ( lts/seg). 

t: Peso específico del agua, 1 kg/1,000 cm 3 

H: Altura manométrica de elevación. (mts). 

7: Coeficiente de rendimiento de la bomba. Para 

bombas de succión varía de O. 30 a O. 50 y pa

ra bombas centrífugas de o.70 a O.So. 

PS: Medida de potencia en el sistema internacio

nal. lPS = 75 kq·mt/seg = 0.986 h~ = 0.7355 

kilowatts. 

5.4 EFECTOS DEL ABA'rIMIENTO DEL NIVEL FREA'rrco. 

Al emplear cualquier método de drenaje paru ~olucio-

nar problemas de ex=eso de agua freática se oucden crear -

nuevos oroblemas. Al reducirse el esfuerzo neutro, se a~ 

menta el esfuerzo efectivo y l.:i. resistencia del suelo. Co

mo resultado de lo .mtcrior, los estratc.:.s subyacentes al -

drenado, reciben una carga adicional que lleva consioo una 

consolidación adicion3l. 
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Si los estratos son compresibles, se pueden producir 

asentamientos en las estructuras ubicadas dentro de la zo

na de depresión del nivel freático. Estos asentamientos se 

irán incrementando proporcionalmente a medida que el nivel 

freático se deprima más. Por lo tanto es muy recomendable 

hacer cuidadosos estudios de los efectos que pueden tener 

tales asentamientos. 

En arenas, el drenaje aumenta temporalmente su resis

tencia y su esfuerzo efectivo, produciéndose además, ten

sión capilar. Esto permite hacer excavaciones pequeñas con 

taludes muy escarpados y sin ademe. Si el trabajo se pro-

longa por mucho tiempo la arena se seca, la tensión capi

lar desaparece y los taludes de la excavación se derrumba

rán. 

El drenaje sin filtros apropiados puede producir sif2 

namiento y hasta ca·:idades en el suelo¡ estas cavidades se 

derrumban pronto causando la destrucción de lo que haya a

rriba de ellas. 



CAPITULO 6 

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

Como varias veces se puntualiz6, antes de seleccionar 

y diseñar el rnátodo de excavaci6n que se adecaa más a un 

p~oyecto determinado, se requiere conocer, con un nivel 
de amplitud dependiente de la importancia y magnitud de la 

obra, todos los aspectos concernientes a las característi

cas y propiedades de las formaciones que constituyen el 

subsuelo por excavar. 

Una vez que se han determinado estas características, 

mediante las pruebas y técnicas de exploración descritas -

en el capiEulo 2 de este trabajo, y con los datos de obra 

ya concidos también, se procede a determinar y diseñar el 

tipo de excavación idóneo, incluyendo el diseño del siste

ma de abatimiento elegido, en caso de necesitarlo. 

A partir de todas las consideraciones hechas en cada 

capítulo, se pueden concluir, para los diversos tipos de -

suelos, recomendaciones generales y práct1cas para el dis~ 

ño de excavaciones a cielo abierto. Estas conclusiones son 

las siguientes: 

118 



lJ.9 

l. GRAVAS GRUESAS Y MEDIANAS. 

Si existe un adecuado espaciamiento alrededor del 

área a excavar, o si se trata de una obra permanente de ~2 

ca profundidad, se pueden utilizar los taludes como m6todo 

de excavación, simplemente verificando que el ~ngulo del -

talud sea considerablemente menor que el ~ngulo de fri~ 

ci6n interna entre sus partículas. 

Si se detectara la presencia de un estrato d6bil, a -

poca profundidad del de grava, se deber~ verificar la esta 

bilidad del talud por medio del m6todo de bloques. 

Si por el contrario, no se contara con el debido es

paciamiento para tender taludes en los cortes de la excav~ 

ci6n, o se tratara de una excavación profunda de carácter 

temporal en la que el riesqo de taludes con demasiada pe~ 

diente resulta elevado, se tendrá ~ue recurrir al ademado 

como t~cnica de excavación. Si es una excavación poco pro

funda se puede utilizar un entablonado vertical, pero si 

es profunda, se debe usar el tablestacado, ya sea en cant! 

liver o anclado, para presiones laterales altas y muy al

tas, respectivamente. 

Si se requiriera abatir el nivel f reático y la carga 

hidráulica no es elevada, el uso de drenes abiertos siqn! 

fica la mejor opci6n para lograrlo, debido a la muy alta 

permeabilidad de este material (k mayor a 10- 1cm/seq}. 

Sin embargo, en algunas ocasiones el gasto puede ser 

tan grande que sea necesario instalar alqunos pozos pro

fundos o pozos punta. En qravas mcdianus, el uso de algu

nos pozos filtrantes puede aunentar el drenaje. 
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2. GRAVAS FINAS: ARENAS GRUESAS, MEDIANAS Y FINAS. 

Si se cuenta con las condiciones de espacio, pre

sión y profundidad mencionadas en el punto anterior, se 

puede lograr la excavación por medio de taludes comproban

do que el ángulo de inclinación sea liqeramente menor al -

de fricción interna, scgdn el factor de seguriJad que se -

desee. También deberá analizarse su estabilidad si se de-

tecta la presencia de estratos débiles de arcillas o limos 

sueltos. 

El entablonado vertical constituye una buena alterna

tiva de entibamiento para excavaciones poco profundas do~ 

de existe el problema de espacio. Si la profundidad de la 

excavación en estos suelos es mucha, y si las presiones -

laterales no son elevadas, se recomienda utilizar las ta

blestacas en cantiliver. 

El drenado abierto en estos materiales, como sistema 

de abatimiento, se considera de regular a malo debido a -

la erosión que se presenta en las zanjas. Los tubos fil-

trantes simples constituyen un buen sistema de drenaje. -

La penneabilidad en estos suelos varía de k=l0- 1 a k=l0- 3 

cm/seg. 

3. l\RENAS MUY FINAS Y l\RENAS LIMOSl\S. 

Si las condiciones del lugar lo permiten, se pue-

den utilizar los taludes para hacer la excavación, debien

do utilizar el M6todo sueco de l~s dovelas o el de Taylor 

como sistema de análisis de su estabilidad. Si las forma-

cienes subterráneas son tan irrequlares que impidan el uso 
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de cualquiera de estos métodos de análisis, podemos apoyaE 

nos en la experiencia obtenida por la Secretaria de Obras 

Pliblicas de México (SOP}, que recomienda utilizar, en sue

los poco compactos, inclinaciones de talud de 1:1 para 

profundidades hasta de 10 metros y de 11/4:1 para las que 

son mayores, En suelos compactos pueden utilizarse inclin~ 

cienes de talud de 1/2:1 para excavaciones poco profundas 

y de 3/4:1 para excavaciones profundas. 

Para estas Gltimas también se pueden utilizar las 

tablestacas en cantiliver, o las ancladas si las presiones 

ejercidas sobre 6stas son muy altas. 

En excavaciones profundas también se pueden utilizar 

las tablestacas en cantiliver, o las ancladas si las pre-

sienes son muy altas. 

Para abatir el nivel fre~tico, el bombeo abierto ya 

resulta infructuoso, debido a la poca permeabilidad de es

tos suelos (k=l0- 3 a k=10-s cm/seg). Los pozos filtrantes 

de punta así como los que operan por vacío resultan buenos 

elementos de drenaje; los primeros para las arenas y los -

segundos para las arenas limosas. Si las formaciones a dr~ 

nar están compuestas, ademSs por estratos de arena gruesa 

o grava, de relativa alta permeabilidad, se pueden insta-

lar pozos profundos que aceleran en gran medida la depre-

si6n freática. 

4, LIMOS DENSOS, LIMOS ARCILLOSOS Y ARCILLAS LIMOSAS. 

Si se elige el corte por medio de taludes como si~ 

tema de excavación debe verificarse su estabilidad con el 

Método Sueco para suelos cohesivos. La inclinación del ta-

lud que recomienda el Departamento de Geotccnia de la Seer~ 

taría de Obras Públicas de M~xico es de 1/4 : 1 en excav.::i-
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ciones menores de 10 metros y de 1/2:1 para excavaciones 

comprendidas entre los 10 y los 15 metros de prcfundidad. 

En cortes m5s profundos se debe utilizar una pendiente de 

l/4:1 cambiando la inclinación del talud en H/2 a 3/4:1. 

Si se escoge al ademado como sistema de excavación, 

las tablestacas ancladas de acero producen buenos result~ 

dos, principalmente cuando las presiones laterales son -

muy altas. Si además existe la posibilidad de filtracio-

nes de agua subterránea, se recomienda el an&lisis del 

soporte de tierra fijo. 

El abatimiento del nivel frc~tico en este tipo de -

suelos, que tienen una permeabilidad muy baja (k=lO-s a 

k=l0- 7 cm/seg), ya no puede lograrse por gravedad. Los t~ 
bos filtrantes al vac1o pueden tener algGn resultado sa-

tisfactorio~ La clectro6smosis aumenta grandemente la ve

locidad de drenaje en los pozos punta. 

S. ARCILLAS HOMOGENEAS. 

El Método Sueco para suelos puramente cohesivos 

resulta la mejor aproximaci6n para diseñar excavaciones a 

cielo abierto con taludes en arcillas homogéneas. 

La experiencia de la SOP permite recomendar taludes 

de 1/2:1 para excavaciones profundas y poco profundas, 

con la observación de cambiar de pendiente en H/2 a 3/4:1 

para profundidades mayores a 10 metros. 

Para excavaciones poco profundas se puede utilizar, 

si no existe el espaciamiento adecuado para hacer taludes, 



el sistema de tablestacas apuntaladas, y 'ancladas· para 
excavaciones profundas. 

lll 

Se considera oue las arcillas homogéneas son pr~ctic~ 

mente impermeables (k menor a 10- 7 cm/seg), por lo ·que el 

Onico método de abatimiento que se considera que rinda al

gón resultado es la electro6smosis aplicada con una co

rriente el~ctrica elevada. 
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PROBLEMA DE APLICACtON 

Supóngase que? para construir la cimentación de una -
gran estructura se requiere excavar hasta una profundic!".ld 

de 10 nietros en ur. terreno estratificado come se muestra -

en la figura. El terreno, que tiene un Srea de 20 x 30 me

tros, se encuentra rodeado por otl."'as estructuras. 
Paz- otra parte, el nivel freático representa una diff. 

cultad para alcanzar la pro:ur.did.J.J deseada, por lo que es 

necesario .Jbatirlo y controlarlo. 

Determinar y proyect.:lr el sistema de excavac!6n que -

mejor se adecúe .3. las condiciones del problema as! como el 

de abatimiento del NAF. 

(Notd: O.nos '/ dimensiones son propuestos. J 

'º. 

~· 4 ton/!l2 

l\Rt'NA FWA 

'f .. 1.76 ton/rnl 

l{J""' 3;1" ka .. O.JJ 

~ ., 1. J 10-J<=/<;og 
_..:.-!.112: _________ _ ___ y_JJJ.r _____________ _ 
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'("' 1.92· tcn/l:IJ 



125 

SOLUCWN 

Debido a la falta de espacio, por la colindancia con 

otras estructuras, resulta inútil plantear el tendido de -

taludes. 

El apuntalamiento también se antoja difícil dado que 

los claros en la excavaci6n son sumamente largos. 

El uso de tablestacaa de acero parece ser el método -

más adecuado para poder ofectuar el corte. Se analizar& el 

sistema de tablestacas en cantilivcr y el de tablestacas -

ancladas para seleccionar el m5.s conveniente. 

Antes de llevar a cabo la excavación, se tendrá que -

abatir el NAF para poder trabajar más eficientemente den-

tro de ella. Dado el qrado de permeabilidad prevaleciente 

en este tipo de suelo y la profunGidad de la capa fre&tic~ 

el sistema de pozos punta resulta ser el que rinde mejores 

resultados nara abatir y drenar el agua freática. 

ABATIMIENTO DEL Nl\F. 

La profundidad a abatir está dada por la ordenada: 

S = 4.0 + 0.5 = 4.5 mts. 

La descarga total del sistama __ se pu~de calcular con: 

112 - y2 
Q.= lH-----

ln R • t11 11.. 

obtenida en m3/seg. 
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HL 

-~ 

............ 4 m ,..pA'f ... ~.nldo 
... 

,_ _ _. ___ \ .. --- ..... -------·-· .. -----------;'""" .... -~_ º-_:-:--~-· _-_-_-__ ---~ .~·,/'' -- ......... 

20 m 

-':. es el radio del c!rculo equivalente al área confin~ 

da por los poi.os: 

< • J600/3.Hl6. ;> 13.82 mts 

R es el 'radi.o.'.-de: influencia del sistema: 

<3000 ;.::Fe;.=. .fo_oQ ~J4_,s1/L 7_x. io-• • 176 .02 mts. 

t.nR-=S.1706 



Q. 

~e: radio del pozo= i.5 cm= 0.075 mts 
Ita: longitud del pozo e: 4. 5 mts 

6 = 2 (J.14161 lO.o75l <4.51 )i.1 x l0-·4 ¡ 15 

0.00184 m
3
/seg = l.84 lts/seg 
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El número de oozos que se requiere para lograr drenar 
el gasto Q_, se obtiene: 

" = Q/6 = 16.53/1.84 8.98 pozos 

~ 10 pozos 

El espaciamiento, centro a centro, entre pozos .se ca! 
cu la mediante: 
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d 
2L + 2b 2(30¡' .f_/2(20) ·.:100. 
---- = =·--· = 10 .o mts 

n 

.· ;·;. ··: •'• ,. 

Chec~do :: ~S·t~ :;~#~~~~~~i~n. ·~,~·gú ~· . sich,vuJ~: 

d > sc2]í . .;o)·:;~;sc2l'J.iú6 co:o1s¡ = 2.J6 mts 

< 10 .o mts 

L 

b 

Los radios reales de los pozos son~ 

·' I •2 .,6 •7 :js2 + 10 2 11.18 mts 

•3 •5 •8 ,, o,/1s2 + 10
2 18.0J mts 

<4 •9 15.00 mts 
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La yp más desfavorable ocurre siempre en los pozos 

más cercanos al centro del círculo. Por lo tanto en este -

problema corresponderá a los pozos 1,2,6 y 7. 

YP en pozos 1,2,6 y 7. 

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

11.J 11.o = 0.075 = 11.p 11.4 . 11.6 . JL8 • 22. 36 
-

•2 . IL 10 • 10.00 ,,5 . 28.28 

.t3 .t7 20.00 11.9 14 .14 

!/P • )2. 

Sustituyendo valores se obtiene: 

ljp = 5.76 mts 

La altura de succión es igual a: 

H • !JP • z • 11 - 5.76 + 6.85 = 12.09 mts 

El punto de descarga se encuentra a 0.90 mts sobre el 

eje horizontal tle la bomba. 

Entonces la altura manométrica total es: 

HL = 12.09 + 0.90 = 12.99 mts 



Capacidad de bombeo: 

Np 

e • 2.0 

e Q 'lfw llL 

5 50 7 p . 
(llPJ 

Q 0.01653 m3 /seg = 0.5841 pieJ/se.q 

tw • 62.4 lb/pie 3 

llL • 12.99 mts = 42.62 pies 

0.35 

Np 
2 (0 .5841) (62 .4) (42 .62) 

550 (0.35) 

16 .14 HP 

Potencia necesaria del motor: 

Nm • Np/~m • 16.14/0.75 21.52 HP. 

que en unidades eléctricas: 

Nm 21.52 HP (0.7457kw/HP) 16.05 KW 

lJO 



SISTEMA DE EXCAVACION 

l. TABLESTACAS EN CJ\14TILIVER 

CALCULO DE PRES IONES. 

'th th Pa Pp 
Activo rasivo 

tton/rw.2) Om 

4,00 1, 32 

5 • 
3.46 

1-22_._•_a+---+-•_.a_s+----l 'ª m 

35.04 13,44 9.60 4CJ,S9 17 ll\ 
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3<J.91 

1 1 
Ea= 1.32(10) +: 2.90(5) + 2.14(5) + - 2.59(5) + - 6.05(0.92) 

2 2 2 

= 40. 41 ton/mt. 
;¡ = 13.2(5.92) + 7.25(7.59) + 10.70(3.42) + 6.48(2.59) 

+ 2.78(0.61) / 40.41 

= 4 .66 mts. 
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DETERMINACION DE LA PROFUNDIDAD DE PENETRACION, 

Tanando suma de momentos con respecto al punto e (pu~ 

to donde el emouje activo es igual a 2 veces el pasivo). 

~M Ealel = 40.41(4.66 +y): 2 ::!:11 Ealel = 80.82(4.66 +y) 

l 6.05 
Ep 

0.92 

y 
y= 

2'M Eplel 
l 6.05 3 
---y l.096 y 3 

6 o.92 

80.82(4.66 + y) = l.096 y3 

Por tanteos : 

y = líl. 3 

10.4 

1209 "" 1198 

1217 to 1232 

1212 "' 1211 

La profundidad de penet~aci6n total es igual a: 

t = 1.15 y= 1.15(10.34) = ll.89 mts 



lJJ 

2. TAALES'l'ACAS ANCLADAS 

lcr. TANTEO (Fuerza de anclaje:aplicada '& 1.5 mts del -

nivel de teire~ó· ~~turaú-:-. ~ 
- - - . 

"" 
dj • 10\ 11 • l Tllt. 

CALCULO DE RJ UTILIZANDO EL ME'rooo DE LA VIGA EQUIVALEN':'F.'. 

n .. 2.59º. yl., º·ª7 

0~02R,. ~:~i : y2 ,, 0.51 

s.o 
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~lllTJ - -+ 1.32(1.51
2 

- ~ O.B7(1.5)
2 

+ + 1.J2(B.SJ.
2 

+ + o.e7(J.5l
2 

+ T 2.oJ<J.5,2 + 2.14<5J <t• J.51 + T 2.59<5>.·<31 ... + J;5¡ 

+·+. 6.os(o.92>. cº;2 
+ a.s1 -T o.sJ<o.oá> eº·~~<~>~ o~,?2, 

+ e .si - 9. s RJ • o 

• - 1.485 - 0.326 + 47.685 + S.329 + 8.289 + 64.200 + 44.246 

+ 24 .509 - 0.201 .. 9 .s RJ 

192 .246 • 9.5 Rr; Rr • 20.24 ton 

LOCALIZACION DE LA PROFUNDIDAD dl. 

o.53 :cr--------.'0 

]:~" 
d1 

Queda la ecuaci6n: 

l. 096 dl3+ o .265 dl 
2 

- 20 .24 dl = o 
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Por tanteos: 

dl "' ~ .• 2 O.S7j O 

PROFUNDIDAD DE "PÉNETRJ\CION d:~ 

-d2-.,._df+"dt • t~OO + 4.18 • 5.18 mts 

d = 6.22 m.ts 

OBTENCION DE LA FUERZA RD 

lMlAI • O; 

-+0.SJ(4.ta)
2 

-+27,49(4.18)2 + 4.10 RD 

27.49 no = 39 .41 ton 
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CALCULO DE LA FUERZA DE ANCLAJE. 

T 

40.41 
• 59 .68--ton 

T_ • 40.41 + 39.41 - 59.68 

59.GB 
20.14 ton 

39.41 

OBTENCION DE MOMENTOS 

39.41 

t rs<23 20 .14 

Mx = -0.f.6 x 2 - Q.097 x
3 

y = 2
;

9 x .. o .sex 

1 X • 1.5 - 5 m 1 Kx "' -0.097 X) - 0.ú6 x
2 + 20, 14 X - J0.21 



-------::12 :.s9 
s . 
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Mx ,.: -o.OS7.fx•5) 3 - 1.07 Cx-s> 2 ·- ó.6s x 2 -+ 12.09x 

-6.04 .e 

194.15 

lx • 10.92 - 15.HlmlHx· .. 1.08 <x-10.921
3 

- 20.27 x + :222.94 

~27.49 y• ~7_-,~9 C.-10.92) • 6.4S(x-I0.92) 

Se tienan entonces las si9uientes momentos para dife
rentes profundidades (ton mt) : 

MI 1.00) o. 76 

M( 1.50) l. 81 

M( 2.00) = + 6 .65 

MI 5 .001 41.87 

MC 6 .00) = + 46 .Ja 
M( 7 .OC) = + 46 .87 M max 

MI 8. 001 42. 86 

MC 10 .00) = + 19 .24 

Mll0.92) 1.45 

MI 11.00) O.lJ 

>I( 12 .00) - 19 .04 

M(14.00) - 29. 38 

MllS.18) 1. 37 
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M max = 46.S? 

OJ:AGAAMA DE HCffE:NTOS 

OBTENCION DEL MODULO DE SECCION. 

~I me.U 
z • 

íadm 

Utilizando un acet·o con un esfuerzo admisible de 3, 720 
kg/cm2, se tiene: 

46 .87 ton mt 

37200 ton/mt 2 0.001260 m
3 

0.001260 m3 
':t 76.89 pul<J 3 

Si se observa en las tablas de especificaciones de t~ 

blestacas de acero, se tiene que este Villor soOre!?as:a al -

valor de la secr.ión más resistente, nor lo que es necesa;-

rio aplicil.r la fi1cr2<i de anclaje .::i un.:i !1rotundidild ~.1.yor -

para reducir el M m.'.lX· 
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2do. TANTEO éFuerza de anclaje aolica'da a. 4-~o mts del -

nivel de terreno natural). 
CALCULO DE RJ , 

1 - 2 1.--, ~- 2 1 '"""---_ 2 1 1 
:rn1T1 a -21.32(4) -¡¡-2.32(4) +,1.32(6) •22.32+30.sa 

+ 2.14(5)(3.S) ++2.59(5)(~ + 1) +t6.05(0.92)COj
92+ 6) 

- ~ 0.53(0.08) lt o.os+ 6.92) - 7 RJ ... o 

91 .26 = 7 RJ; RJ "' 13.04 ton 

LOCAL! ZACION DE dl • 

Análogamente como en el primer tanteo, se ob_tiene la 

ecuación: 

i.096 a1 3 + o.2Gs a12 - 13.04 a1 o 

Por tanteos se obtiene que para: 

dl 3.33 -0.01 ~o 
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PROFUNDIDA!LDE PENETRACION d'; 

--. 
·d = 1.20 .d2. = l..20_(4.33) 

OBTENCION DE Rri. 

::!l!!AI • O; 

- ¡o~SHJ.~3) 2 -.,~ 21.9a(J.33)
2 

+ 3.33 RO 

2.94. + .. "B0.95_.= 3_~33 RD 

21 .90 RD •_ 2s:19_ ton 

OBTENCION DE LA FUERZA DE A~CLAJE. 

Ep ""f (21 ,90 + o.sJ> (J.J3 .+ o.as} 

= 38.24 ton 

T = 40.41 + 25.19 - 38.24 27.36 ton 
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i 
27 .36 

Mx = -0.66 x
2 

- 0.097 x
3 

Mx a -0.097 x
3 

- 0.G6x2 + 27 .36 x - 109 .44 

1 X = 5 - 10 m 1 Mx = -0.087 (x-5)~~-- :l.07_ ~x~S)_~---- 0_.6_6 x:_
0
"' ~~".11~ 

-85 .27 

1-= 10 - 10.92 m.I 

I· = 

Se tienen entonces los ·siguientes momentos (ton mtl: 

M(l.00) 0,76 M( 9 .00) + 19. 57 

M(4 .OO) 16.77 M( 10, 00) + 12 .21 

M(4 .SO) 8.52 l·!(l0.92) + l.06 

M(S,00) l.27 M(ll.00) + 0.06 

M(6.00) + 10.47 M(l2.00) - ll.60 

M(7 .OO) = + 18 .18 M(l3.00) - 16 .14 

M(B .QO) + 21. 39 M max M(l4.33) o.oo 
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~ DIAGR/\Ml\ DE MOMENTOS . v.·. 
OBTENCION DEL MODULO DE SECCION; 

21. 39 ton mt 

37200 ton/rut2 

0.000575 m3 

0.000575 ml 

35.09 pulq3 

Puede utilizarse la sección MZ-32. Esta tiene un mód~ 

lo de 38. 30 pulql. 

38.30 > 35.09 
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RESULTADOS Y CONCLUSIONES 

ABATIMIENTO DEL Nl\F. 

Para abatir el nivel de agua freática, el sistema de 

pozos punta resulta ser el que mejores resultados pue<le -
tener, dado el 9rado de permeabilidad prevaleciente en 
el subsuelo a excavar y la profundidad del nivel freático. 

De esta manera, se resumen los resultados obtenidos: 
Método; Sistema de pozas punta en una etapa. 
Profundidad abatida: 4.5 mts. 
Descarga total: 16.53 lts/seg. 

Nllmero de pozos: 10. 
Separaci6n entre pozos: 10 mts. centro a centro. 
Potencia de bombeo requerida: 21.52 RP (16.05 KW). 

SISTEMA DE EXCAVACION. 
La soluci6n en cantiliver plantea la necesidad de hi~ 

car las tablestacas hasta un nivel demasiado profundo, 
atravesando el estrato de roca resistente. Esto implica t~ 
ner que enfrentarse a serias dificultades para las manio-

bras del hincado. 
Se decide utilizar el sistema de tablcstacas ancladas 

ya que se reduce considerablemente la profundidad de hinc~ 

do con respecto al sistema en cantiliver, logrando tambián 
una disminuci6n en el peso de las mismas. 

Se analizaron dos diferentes profundidades püra alo-

jar a la fuerza dE anclaje, obteni~ndose que para la de 4 
metros se requiero aplicar una fuerza de anclaje mayor pa
ra soportar el empuje activo que ejerce el suelo sobre las 

tablestacas, pero se obtiene también una disminución con--
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siderable en el momento flexionante qenerado en el cuerpo 

de las tablestacas, por lo que se eliqe como la mejor so

luci6n. Se emple6 para su diseño el método del Soporte de 

Tierra Fijo para evitar cualquier posible f iltraci6n. 

Para esta alternativa se obtuvieron los siguientes -

resultados: 

Longitud total de las tablestacas: 15.50 mts. 

Profundidad debajo del nivel de excavaci6n: S.50 mts. 

Fuerza de anclaje: 27.36 ton. aplicada a 4.0 mts. d~ 

bajo del nivel de terreno natural. 

Momento m~ximo: 21.39 ton. mt. 

M6dulo de secci6n: 35.09 pulg3 • 
Secci6n tipo: MZ-32. 
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