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INTRODUCCION. 

Al efectuar excavaciones profundas necesarias en las obras 

civiles resulta indispensable garantizar la estabilidad de 

las mismas. Por lo general, rodemos considerar en estos ca-

sos dos alternativas que resultan ser de interés; La pri-

mera de ellas es la de utilizar taludes con una pendiente 

adecuada a las características de resistencia al esfuerzo 

cortante del suelo y a la profundidad de excavación, adi-

cionalmente se presenta también la posibilidad de hacer uso 

de tablestacas. 

Debido al hecho de Que excavaciones temporales fundamental-

mente en areas congestionadas resultan ser cada vez más 

frecuentes, conduce a oue la primera de las alternativas 

antes mencionadas no sea de uso muy común en la resolución 

de tal tino de problema. La construcción cada vez de mayores 



edificios así como la construcción de obras de interés públi-

co tales como el metro en diversas ciudades del mundo han o-

bligado a que en las últimas décadas las grandes excavacio-

nes hayan tenido una importancia creciente. 

El problema de las excavaciones es muy complejo debido a que 

el mismo esta influenciado por muchos factores, los más re-

levantes resultan ser: 

1.- Dimensiones de la excavación. 

2.- Propiedades mecánicas del suelo. 

3.- Propiedades hidráulicas. 

4.- Comportamiento hidrodinlmico del agua del 

subsuelo. 

5.- Tiempo que permanece la excavación abier-. 

ta. 

6.- Secuencia y tiempo de ubicación de pun-

tales. 

7.- Vecindad de estructuras. 

Generalmente estos factores estan relacionados entre si y se 

unen en la mayoría de los casos al hecho desafortunado de 

que las condiciones de los suelos en la mayoría de las arcas 

urbanas resultan ser muy difíciles. 

Es importante hacer resaltar el hecho de que el estudio del 

uso de tablestacas en excavaciones profundas no ha recibido 

la adecuada atención. Quitas la razón mls importante es que 

tal tipo de obra se asocia a construcciones temporales per-

candose por este motivo que en muchos caros la responsabi- 



lidad recae sobre el constructor y no sobre el ingeniero; 

Sin embargo el ingeniero no solo resulta ser el responsable 

de la excavación sino además de la vida de los obreros así 

como tambien de la estabilidad de las obras vecinas. 

Uno de los aspectos fundamentales que debe considerar el in-

geniero de suelos al efectuar una excavación es la presencia 

del nivel freático. Por una parte contribuye de manera muy 

importante en los empujes oue se generan sobre la tablesta-

ca, adicionalmente un abatimiento de nivel freático origina 

un incremento de los esfuerzos efectivos en el suelo. Zro-

duciendose consecuentemente un asentamiento en las zonas ve-

cinas. Así pues, al estudiar los empujes sobre una estructu-

ra de retención permanente es necesario considerar el caso 

mas desfavorable es decir la presencia del nivel freático. 

Lo anterior no resulta ser necesariamente cierto en el caso 

de excavaciones temporales, en este caso podemos analizar 

dos situaciones extremas que resulta ser la de considerar ó 

no la presencia del nivel de aguas freáticas. 

Por Ultimo resulta de interés enumerar cuales son las acti-

vidades fundamentales oue el ingeniero de suelo debe verifi-

car durante el proyecto y ejecución de excavaciones de rela-

tiva importancia. 

1.- Explotación del subsuelo. 

2.- Reconocimiento de las estructuras adyacentes 

así como de los bienes de servicio. 

3.- Movimientos permisibles en las estructuras ve-

cinas. 



5.- Selección del sistema de apuntalamiento. 

6.- Predicción de movimientos causados por exca-

vación y bombeo. 

7.- Comparar movimientos estimados con los permi-

sibles. 

8.- Instrumentar la excavación. 

cuantific,¥.r la importancia del problema cue se preten-

de abordar es necesario iniciar nuestro estudio discutiendo 

la Naturaleza del problema como se nropone en el cneftulo 1. 



CAPITULO 1. 

1.1. Tnturaleza del Problema. 

SunonfTmor una mara de cuelo con nero nronio, limitada 

per unn nunerficie horizontal y de extensión infinita ha-

cia bajo. Connidórese un elemento de mielo de nl.tura át 

situado en el interior de dicho semi-ennacio Je suelo en 

renoso. En tal condición, la nreri6n vertical efectiva 

actuante cobre la estructura del elemento er: 

= 

donde vl renrenonta el neno ennecífico corrernondiente al 

estado en oue re encuentre el medio. tajo la nreni6n ver-

tical nctunnte, el elemento de vuelo re oresiona lateral- 

mente y ne origina ani un erfuorzo 	 9v, , oue, 

con bnne n 	exneriencin, ve ha aceptado como directa- 

mente nronorcionlq ni onfuerzo vertical, 

El factor de nronorcionalidnd 14. llamo.do  coeficiente de 



presión de tierra en reposo ha sido confirmado por los en-

sayos en modelos a gran escala, realizados por Terzaghi. 

El determinó el empuje de tierras sobre una pared inmóvil 

detrás de la cual el espacio se habia rellenado uniforme-

mente, para que no sufriera solicitaciones previas. 

Debido al hecho de oue todo plano vertical representa un 

plano de simetría los esfuerzos horizontales o., w..5  y el 

esfuerzo vertical <r  resultan ser esfuerzos principales. 

Por medio de las ecuaciones básicas de la teoría de la 

elasticidad y considerando la hipótesis de que no existo 

deformación lateral se llega a demostrar oue la relación 

k. deesfuerzos principales horizontal y vertical debe ser 

una constante. 

A partir de estas condiciones de esfuerzo en reposo se pue-

de llegar a la falla por dos caminos de interés práctico. 

Primeramente supongamos oue el depodito de suelo se expan-

de en dirección horizontal. Cualquier elemento de suelo se 

comportará como una muestra en una prueba triaxial en la 

que la presión lateral se reduce mientras Que el esfuerzo 

axial permanece constante. Cuando la presión horizontal 

disminuya hasta un cierto valor, se movilizará toda la re-

sistencia al corte del suelo. No será posible una mayor 

disminución a la presión horizontal. La presión horizontal 

correspondiente a este estado se denomina presión activa y 

lalrelación entre la presión horizontal y la vertical se 

designa como coeficiente de presión activa, representado 

por el símbolo K,k. 



Le figura 1 muestra ni círculo de fnL11. corresnondiente 

al estado de presión nctiv en el luelo. A nortir 	cól- 

culo de los esfuerzos en la falln durnnte una prueba 

axial 1T nuede llegar e. estoblecer oue el cociente entre 

los esfuerzos horizontal y vertical valen en este wso: 

%  	I 	Se,n 	 T% z- 	- 4/ 2 j 
I 	91 

SunornTemos ahora oue el suelo es comnrimido en dirección 

horizontal.Cualeuier elemento de suelo re encontrnr1. ahora 

en el estado de una triaxial fallada aumentando la presión 

lateral mientras we mantiene conatnnte el esfuerzo verti-

cal. La nrenión horizontal no nuede aumentarse mós nlln 

de un cierta valor denominodo presión nnriva. Lo relación 

entre le Presión horizontal y la vertical PC denomin coe-

ficiente de presión pasiva w.? . 

La. figura 1 muestra tombien el circulo de falla correspon-

diente nl estado de presión narivr en el suelo, siendo en 

este caso la magnitud \I,: 

tcr 	 `J en 	11  (4,_se. 	641L)  

— eA 

Asi pues, nora une presión vertical dada 	le presión ho- 

rizontal nuede viriar entre ion limites Iwn 	1<e srq . 

tos dos esfuerzos limites se denominan esfuerzos conjwo-

dos. Los estridor correspondientes a estos tos canos ex-

tremos de denominan ertados de Rankino, l.ae inclinaciones 

de las lineas de deslizamiento en los dor rasos limiten 

se muestran en lo figure 



El conocimiento de los estados activo-y nrasi've de lsnkine, 

es imnortante nnra rolucion.r .1p:unos nroblemas de estabi—

lidad limite en ingenierla de suelo. 

En estas condicioner re deduce nue en cualquier nunto de 

la masa. suelo re verifica la ecuación de lohr—Coulomb, es—

to es; 
tc t.40 	Wb hági 

Aqui los esfuerzos nrincinaler serán: 

a) Caso de emnuje octi.vo. 

Esfuerzo nrinciwl mayor 	T, 

Esfuerzo nrincinal menor 	G3  = G1, 

lurtituyendo en (1) y der7)ejando 'S'y, resulta: 

Tv, 	2G. 
No 

b) Caso de emnuje nasivo. 

Esfuerzo nrincinnl mnvor 	c, . 

Esfuerzo nrincioal menor 	51-3 7.4 

Sustituyendo en (1) resulta: 

G.., 	2C. \INf5"  

Adicionalmente es interesante considerar las deformsciones 

limites rara de: arrollar los resnectivor estados nlilsticos 

en la masa de suelo, esta tiene rue sufrir una ex)nnsión 

6 una comnresión tal nue movilice en todos rus nuntos la 

resistencia al esfuerzo cortante; in estas condiciones la 

teorqa de liankine er anlicable. Lo snterior imbliw) la con—

dici6n re ejerecr un detemimnds. deformaci6n unitnria 



'cima nue corresponde a la movilización r'e la resistencia n1 

e:;:fuerzo cortante. Li mní,:nitud de in deformación es función 

del grado de corn'rcidad del material. 

De lar pruebas esfuerzo deformación en los; suelos se puede 

conocer ln deformación unitaria corrernondiente a la resis-

tencin. mrl.xima en el momento incipiente de entrar el m-terinl 

en estado 

As pues/ llamado E,)  EL 1  El  las deformaciones unitarias 

corresnondiente a los esfuerzos nrincipe,les 	> ,r¿) TI 

oue definen un estado nitico, se puede deducir lo siguien-

te, haciendo la hin¿tesisdc nue en dicho ertndo el cavabio 

de volumen es despreciable comnarndo con .la; deformaciones, 

esto es: 

€.1 r- o 

Por consiguiente: 

E, 	4- Et 4-f. ,=. O 

En la probeta, -Podemos establecer nue Ea zE3  de donde: 

E, 	Eb  

Así pues determinando en Pruebas triaxialcs el valor de E t  

se puede calcular el valor de 13 . Si en un caso pró.ctico 

sunonemos una estructura de retención de nitun' H, de a-

cuerdo con la teoria do Aankine la cuan de suelo nue entra 

en estado nlórtico tendra en la superficie del terreno una 

dimensión: 

De esta i'erma el der,n1nnmiento del muro en 	19rte ru- 



nerior narra lograr el emnuje activo de Itankine e.i el ruela 

detrae del muro veH.: 

611. Eb , 51 

En el caso de deformación olona E.1.0 y resultn. c. . ¿.3 	nor 

.consiguiente: 

= E ,  • 

y el giro necevario rercf: 

= 

Ilustrando lo anterior nodemos considernr que nnrn el caso 

de una arena Semi—compacta e, .0.01 , 	.40° y 1.k .. 10,0 Mn 

01. 7- 15.°‘ 
	

o oo 
2.14 

Resultando el desplazamiento horizontal: ‘1,7•GI.NT%. 

de la misma formo nora el car') del emnuje nnsiyo 1Je obtiene 

que: 

áts. Et• N , 	1.4 

Resultando: 

6q a 2.k.4 

De lo anterior se desorende nue nora hacer entrar una mal.:a 

de vuelo detrs de un muro en estado nativo de .tonkine, 

necesario un giro riel muro considerablemente mayor oue en 

el estado activo, lo anterior re indica raficnmente en la 

figura 3. 

/;71 todo lo dicho harta ahorra 1-obre hresicín de tierra en n2—

tructumr de retenciSn, re ha vuouesto eue lL misma omde 

desolwzorse, sin ninruna 	 19 rilfiCiPntr COW9 



ra nue re desarrollen en el relleno los estados críticos. 

Sin embargo, aun y cuando en muchas entructurrs de reten-. 

ción nudiera considerarre oue este es el OREO, por lo menos 

desde el nunto de vista nHctico, en nlgunos clnrnmente no 

lo es. En otros problemas estructurales, tales como ademras 

tsblestacas que en el nroblema rue nos ocupa. el emnuje de 

tierra juega un nanel relevante, las condiciones anteriores 

no se cumplen ni aun adontanda un criterio simnlista. ".2n 

efecto, en estas estructuras existen puntos cuya deformación 

esta restringida en slto grado, en lar cuales se producen 

concentraciones de presiones que disminuye, por el contra-

rio, en zonas donde esta menor restringida la deformación 

(en la figura 4 se muestra las distribuciones de nresiones 

observadas para diferentes modos de deformarse el sortí,). 

En esta redistribución de esfuerzos, debida a las condicio-

nes de deformación imnuesta juega un nagel muy imnortante 

el areueo de los suelos. 

Para visualizar lo anterior sunongamos una estructura de re-

tención (figura 5) y consideremos nue la misma tiene la nosi-

bilidad de desplazarse rotando alrededor de su base (ab) ó 

de desplazarse de una forma tnt nue involutre toda su altu-

ra (a, 11,) 

Considerando lo nrimera posibilidad de dernlazamiento mencio-

nada en la mssrl de suelo re va a desarrollar un estado activo 

do Rankine, por consiuuiente ln distribución do nrwloner ne-

r11 hidrostlItica. 



Con; iderendo ahora 1 re.gunda posibilidad de dernlazamiento 

mencionada re ruede obrerver en in figura 5 nue La zona. "ndc" 

ha desarrollado su exnanrión total, rin embargo la zona "bcde" 

esta. aun en un estado inicial de exnanei6n reteral. Ln. exnnn- 

li6n en la zona aed 	oue la frontero "de" sunerior des-

cienda a lag. norici6n "d'e'", esto ocasiona rue la zona "bced" 

tambien derciends_Lo anterior va, a. originar oue se movilice la 

rerisencia friccionante a lo largo de la sunerficie "ce", a 

lo largo de la sunerficie'od ya fue movilizada. 

Ya oue la cuña superior se encuentra todavía en un estado de 

exnansión incomnletn, la fricción a lo largo de "ce" transfie-

re nnrte del nono de relleno a lo izeuierda de "ce"; Le re-

ducción de la nresión vertical sobre d. e, debido a la fricción 

de::arrollada a lo largo de " etc " er lo que ce conoce con el 

nombre de efecto de arco. Por ente efecto la presión lateral 

en la parte inferior disminuye, eebido al hecho de rue la nre-

sión lateral. total nermanece constante es necesario nue en la 

parte aunerior (por arriba de "t,d,") ln nrruión se incrementa. 

Ci la estructura tiene la nosibilidad de aumentar su desnlaza-

miento a partir de (4,50,) la. diferencia entre la distribuciln 

real y la hidrostzltica va disminuyendo. 

En citas condiciones de deformación lar tooría.e clricae. de 

Rankine ó de Coulomb no son aplicables y, por lo tonto nora 

calcular el emnuje sobre tnblestacas es preoico recurrir a 

otros métodoe de calculo 6 mediciones efectuadas sobre mode-

los a escala natural 6 en obrar reales. 



1.2. Trabajos Previos. 

Seguidamente se presenta una revisión histórica de los di-

versos artículos más interesantes que hasta la fecha se han 

presentado y tratan de estudiar el problema que nos ocupa. 

En los mismos se presenta una evaluación de los datos de cam-

po obtenidos así como a las conclusiones a las que llegarón 

sus autores. 

Uno de los primeros artículos presentado fue el de Benjamin 

Baker (1881), el mismo presenta resultados de observaciones 

de campo de un gran número de estructuras de retención que 

habian fallado. Manifiesta en su artículo que la teoría de 

Rankine es una teoría matemática que precisa datos experi-

mentales; Concluye afirmando que su utilidad práctica es du-

dosa. 

En el año de 1908 J.C. Meen presenta un artículo referido a 

la construcción de las excavaciones en el metro de New York, 

llegó a la conclusión de oue los Puntales ubicados en la par-

te superior de la excavación se encontraban más esforzados que 

los que actuaban en la cercania del fondo. Esta conclusión fue 

apoyada por la mayoría de los ingenieros de la época, se con-

firmaba entonces el hecha de oue parecia no existir semejanza 

entre la distribución de presiones obtenidas y la de Rankine. 

Otro intento para determinar los empujes de tierra sobre ta-

blestacas, también en el metro de New York lo realizó Miller, 

llegó en sus observaciones a conclusiones similares a las es-

tablecidas por Meen en 1908. 



Los nrimerou datos dignos de confianza fueron obtenidos nor 

:3nilker eY, el erío de 1(flo en las obras del metro de lerlin 

y nor :ibite y Prentiu en 194D en 1r,e obras finales del metro 

de New York. Y.J1 materinl del subruelo resultó ser un materi,,1 

granular y en ambos canoa se instrumentaron lo puntales co—

rresnondientes a diversas secciones arara de esta.. forma de—

terminar las presiones actuantes r:obre las estructuras de ta— 

blestacas. 	este caso el diagrama aparente de eAnujes se de— 

terminó a partir de los medidas de las cargas sobre los pun—

tales colocados en ln. excavación; Esto se visualiza en la fi—

gura 6 anexa. 

Posteriormene en el ano de 1941 C. Klenner nreuentj un artí—

culo donde muestra un,,. 1:erie de interesantes eltos referente 

a las obras del metro de :rainich y de llerlín. Para determinar 

el diagrama de empujes annrente sobre la tablestacas 

el mótodo indicado en lo figura G. 

En el mismo arlo de 1941 Klenrier pronone la nrimera regla em—

pírica para el dire'llo de tal tipo de estructurar, pronone un 

dingrama de emnujes annrente rectangular el cual tiene un orea 

equivalente al diagrama de presión activa de Rankine, ente e 

muestra en la figura 7. Ani, establecido el diagrama de em—
puje sobre 1,  eltructura es posible evaluar la carga sobre 

los puntales. 

A pgrtir de los datos obtenidos en el metro de 'lerlín,Terszhi 

en el nlio (In 1241 eutblecio (11).s el suelo detrar de lo. tf- bl.c:;—

taca se encontraba en estado f.71.11r1, con:,idera nue la carga 



sobre lor puntnles debe calcularse con ressocto a la renin-

tencia ultimn del rucio. 1!;11 rit Anon:lis establece que la su-

nerficie cinematicamente admisible corrennonde s. una espirq 

logaritmien, obtiene a través del cálculo result•dos simila-

res a los obtenidos do los dator de ca no. De este ertudio 

Perzaghi entablen() un diagrama de presiones nnarente (figu-

ra 7) el cual intenta tomar en cuenta le WaiMP carga que 

ocurre cobre los puntales. 

Tambien en el ano de 1941 Bruggen efectua las primeras medi-

ciones realizadas en un suelo arcilloso en un tunol oil Rotter-

dam; Tschebotarioff.en 1951 nresentn una diccueión le estor 

resultados, establece eue lo resistencia ánima no puede ser 

utilizada en el diseno. 

Loe datos obtenidos de la construcción del metro de Chicago 

fueren analizados por Peck el cual en el ano de 1943 presen-

ta un informe donde rugiere un procedimiento de diserio a par-

tir de un diagrama de emnuje anarente (figura 3) nasa el cAl-

culo de la carga sobre los puntales. 

En un antIliris posterior Wu en el año de 1951 trabajó con 

loe datos obtenidos del metro Ibicago. En su estudio Wu lle-

go a las mismas conclusiones que Peck en el ano de 1943 esta-

bleció. 

Wu establece pue el cuelo esta en estado de falln. El prin-

cipal arrAimento nora mnntsner esta afirmación er ln connitt-

tencia de los resultados obtenidos en diferentes rscciones 

nor distintos constructores. 



En 1948 Brown presentó un estudio crítico de los datos obte-

nido_. del metro de Chicago, estableció una limitación en el 

procedimiento nronuesto por Peck según Brown los puntales se 

encuentran sujetos a una carga considerablemente mayor antes 

de que la excavación alcance la profundidad crítica, de acuer-

do con la teoría existe solo una cierta profundidad para cada 

sección. Así mismo estableció que para mayores profundidades 

que las analizadas en el metro de Chicago el diagrama de pre-

sión aparente sobre la tablestaca se modifica sensiblemente 

obteniéndose un marcado incremento de carga sobre los puntales. 

En el mismo alío de 1948 Golder reportó algunos datos de exca-

vaciones efectuadas en la arcilla fisurada de Londres. Estos 

datos confirmaban el hecho de que el empuje lateral de tal sue-

lo no solo era función de su resistencia al esfuerzo cortante 

sino además dependia de la posibilidad de deformación de la es-

tructura, concluyó que las reglas de diseno desarrolladas para 

el metro de Chicago no resultaban aplicables en este caso. 

Posteriormehte en el aho de 1951 Tschebotarioff estudio el em-

puje de tierras a partir de mediciones de campo efectuadas por 

él. Sugirió un diagrama de presiones para el caso de estructuras 

de tablestacas en arena (figura 7), en el mismo se muestra que 

las mayores presiones se concentran en los puntales superiores. 

Así mismo, Tschebotarioff sugirió procedimiento para el diseno 

de tablestacas en arcillas, el diagrama que propone se modifica 

según las características del material (figura 8). 

Skempton y Ward en el ario de 1952 presentaron un reporte de 

mediciones efectuadas en Inglaterra. Este artículo presenta una 



Discusión de 	posible distribución de presión de tierras 

en tablestacas, presuponen oue una distribución triangular 

ocurre si se origin't cierta deformación en la estructura. 

En 1955 Ward presenta una discusión de la distribución de 

presión de tierras tanto en arcillas como en arenas. 

En 1955 Lacroix y White presentarón los resultados de las 

excavaciones de los edificios de Chicago. Confirmaron ellos 

los resultados que en 1943 h9bia obtenido Peck en las obras 

del metro de esa ciudad. 

Un año después en 1957 Dibiagio y Bjerrun obtienen resulta-

dos de excavaciones apuntaladas en arcillas marinas de con-

sistencia rígida, el caso que ellos reportan presenta mucha 

similitud con el de Golder (1948). Concluyen que existe un 

incremento de presión con el tiempo, así mismo obtienen ob-

servaciones de especial interés durante el invierno en el 

cual los puntales muestran cargas extremas debido a la ex-

pansión del terreno por congelamiento. 

En,e1 año de 1963 Endo efectúa algunas mediciones en exca-

vaciones efectuadas en Japón. La carga total sobre los pun-

tales puede ser calculada con razonable aproximación a par-

tir de la posición de Peck. La distribución de presión apa-

rente vario muy poco respecto a las obtenidas en el metro 

de Chicago. 

Posteriormente en el ano de 1965 el Instituto Geotócnico 

Noruego presenta una publicación donde se estuaian varias 

secciones de una excavación efectuada en Oslo.Los resultados 



fueron interoretados .eor Kjnornsli, 	 y Karte, uo Ile- 

pn a lo. conelundAn de nue ion carinnr cobre lee nuntales re-

sulteban sornrendentemente olevadnr. }n tal er,ro Kan() esta-

bleció unrl regla de dioo.io; Iota recomendación so muestra en 

la(figura. 3). 



1.3. Objetivos del trabajo. 

Actualmente se posee una cantidad substancial de datos de 

campo debido al desarrollo de imoortantes obras en las deca-

das pasadas. Consecuentemente se dispone de una mejor com-

prensión de los empujes y movimientos asociados al uso de 

tablestaca en las excavaciones profundas. 

Apoyados en estos resultados se proponen distintos métodos 

de análisis que tratan de evaluar el comportamiento de di-

chas estructuras. En algunos casos tal como son los métodos 

semiempíricos tratan de generalizar los resultados de campo 

y aplicarlo al caso en estudio dependiendo de las caracterís-

ticas del suelo. 

Así mismo se han propuesto algunas soluciones analíticas, los 

resultados obtenidos en ciertas ocasiones resulta ser satis-

factorio. No obstante el uso generalizado de estos procedi-

mientos no se ha hecho muy popular entre los ingenieros de 

proyecto. 

Por último cabe mencionar la posibilidad de uso del elemen-

to finito, en este caso la determinación correcta de las 

propiedades mecánicas del suelo, las condiciones de fron-

tera asi como el hecho de predecir la secuencia de ejecución 

de la obra ha relegado el uso de esta herramienta. 

En este trabajo se nretende hacer una exposición y amaisis 

de los conocimientos disponibles en la literatura vara la 

resolución del problema de excavaciones profundas apuntaladas 



(tablestaca). Adicionalmente para comprobar los resultados ob-

tenidos en los an¿Ilisis teóricos se presenta la evaluación de 

algunos casos prlIcticos de interés publicados recientemente. 

En este trabajo se trata de establecer como conclusión cual 

resulta ser el estado del arte de la teoría y aplicación del 

empuje de tierras sobre tablestacas, así mismo se establece 

algunas sugerencias de carácter general. Finalmente en el a-

nexo 1 se indica la resolución de un problema práctico ha-

ciendo uso del enfoque propuesto por el Dr. Leonardo Zeevaert 

en su libro "Foundation Engineering for Difficult Subsoil 

Conditions". 



CAPITULO II. 

En este capítulo se hace una descripción de los métodos 

disponibles por los ingenieros de proyecto para la evalua-

ción del problema de empuje de tierras sobre estructuras 

de tablestacas se indican los tres métodos que frecuente-

mente son utilizados, no obstante los métodos semiempíri-

cos son los que han logrado mayor difusión. La aplicación 

de los métodos semiempíricos como más adelante se sindica 

debe ser a criterio del ingeniero de nroyecto según sean 

las condiciones que analiza. 

Así mismo en el inciso 2.3 se comenta las ventajas y des-

ventajas en la aplicación del método del elemento finito 

en la resolución de estos nroblernas. Seguidamente se des-

criben los métodos de antIlisis. 



2.1. Wtodow Annlíticos. 

2.1.1. 1,1(1toO.o de In rirniral Logarítmica. 

Debemos conridernr inicinlmnnte une,  excnyacián en nrenn 

(c=o) re sltura 1!, como ln mortrada en la figura. 9, lie íu,—

ponen oue no obran nresiores hidrontriticnt obre lr tabler—

taca. La novición inicial de la mirmn corrennonde a la li— 

nea ah y la ab' renresenta le. poricijn 	Debido n lnn 

condiciones de deformación imnuestn a la arena por el sis—

tema de construcción, le, runerficie de desliznmiento tiene 

con el nimia del nnpol una traza constituida sor une erni—

ral lognritmicn de ecuncijni 

rc 
ro e e 51 

La. miema corta la runerficie del terreno en forma normal. 

El calculo de ln nresibn leterol esta bnsndo el le, hipóte—

sis de oue ln. exnanSión lnteral en la narte b^ ja de la cutí: 

y el correcnondiente asiento en la linea runerior, es sufi—

ciente nara desarrollar ln rerirtencia al esfuerzo cortan—

te en la arena. 

El nunto de r.inlicnción de le nreción resultante está ubi—

cado a una niturn -110.V1 cobre el fondo, re sunone nue actua 

formando un ángulo S con le normal n1 domo de la tnbler— 

tacn. Como resultndo del efecto de ,'rco el velor 	me.„(-

mnVcor de 1/3, de le experiencia le rape (hie ln nitura den—

tro de ln cual ~in el punto de onlicncián de le rerul—

tante rs relntiynmente estrecha, Y11102 nc ha/ln entre 0.45 

Y 0.55. 



El procedimiento de cálculo se desarrolla como sigue. Ezco-

gido un punto d en la superficie horizontal del terreno, 

trácese una espiral logarítmica de ecuación CU.da oue pase 

por ese punta y por b. Dadas las propiedades de la espiral 

logarítmica, el centro de esa curva debe quedar en una li- 

nea que forme un ángulo 	con la superficie horizontal del 

terreno. Sea 0 ese centro, la reacción F de las fuerzas nor-

males y de fricción sobre la superficie de deslizamiento pa-

sa por O, dadas las propiedades de la espiral. Entonces to-

mando momentos respecto a 0, solo hay que tomar en cuenta 

la fuerza W, pesa de la cuña y la P, obteniendose: 

• t 

de donde: 

Puede de esta forma desarrollarse un procedimiento de tan-

teos, probando diferentes posiciones de la espiral, que 

producen distintas curvas de deslizamientos. Naturalmente 

que el empuje de proyecto será el máximo obtenido en los 

tanteos, lo anterior se ilustra en la figura 10. 

La experiencia ha demostrado que el valor P de proyecto ob-

tenido suele ser aproximadamente un 10% mayor que el obte-

nido aplicando la teoría de Coulomb, hacienda uso del mé-

todo de Gullman ó Engesser. Esto proporciona un criterio de 

valuación de empuje que es suficientemente aproximado para 

análisis preliminares. 

Finalmente para el caso de suelo:] granulares se presenta la 

figura 11, de ella es posible obtener el coeficiente de 1•t 



componente horizontal del empuje de tierras en función del 

ángulo de fricción y del ángulo de inclinación del empuje. 

En suelos cohf.sivos la ecuación de momentos debe considerar 

el que a lo largo de la superficie de deslizamiento se desa-

rrollan fuerzas cohesivas. Tomando momentos con respecto al 

centro O de la espiral el equilibrio reouiere que: 

?.-ryN 	 - t\c. 

En las que Me ep el momento de las fuerzas de cohesión res-

pecto al centro O, cuyo valor puede calcularse por medio de 

la ecuación: 	
(r:- r,11 

Vn0 

Expresandose entonces el empuje activo como: 

Po— 	 - C  (r11- 1-,1)- 
1'10 

La altura del punto de aplicación de la resultante puede de-

terminarse en forma aproximada basandose en las consideracio-

nes siguientes: La altura de talud vertical del suelo aun es-

table sin contención, se cácicula por la expresión: 

. 4C "1" (4c::+1;11 / 2) 

La distribución de esfuerzos esta indicada et la figura 12. 

La resultante de los esfuerzos tracción esta a una profundi-

dad hs/6. La primera señal del deslizamiento es que en la 

superficie aparecen ,grietas de tracción. Par-a evitar la 

formación de estas grietas deben colocarse puntales a esa 

profundidad. Si consideramos un material cone,aoyp= o 

y por lo tanto también con hs = o, la distribución de es-

fuerzos es hidrostática. La resultante se aplica por lo tan- 



to en el tercio inferior. La relación hs/h varia nor lo tan4o 

de 1/3 hasta 5/6, cuando h911 aumenta desde o hasta 1. La va.-

:•¥.ac?én se considera como primera aproximación lineal, en es-

tas condiciones se determina el valor: 

"Y\c„... 

.6 	\A 

Actualmente no se dispone de un método más exacto para esti-

mar el valor de na. Los resultados de las mediciones de pre-

sión indican nue los valores reales de na son un tanto meno-

res que los determinados con la ecuación. 

Estos resultados indican oue los valores de na aumentan con 

los valores crecientes de hs/h hallandose más próximos a na 

que a 1/3, no habiéndose alcanzado-runca este valor limite. 

En cmsecuencia,es evidente que el error obtenido por el uso 

de la ecuación es favorable a la seguridad ya que un aumento 

de na corresponde a un aumento teórico del empuje. 



2.1.2. Método nronueeto nor DubroT, 

G.A. Dubrovn en 1963 nronone un método analítico eue el de-

nomina como "Método de iledintribución de Presión", el nlan-

teamiento teórico se presenta como sigue: 

Si observamos la figura 13-a, se nresenta una estructura de 

retención que tiene la posibilidad de rotar alrededor del 

punto medio O. En la figura 13-b re muestra el meCnnism0 de 

interacción entre suelo y estructura propuesto por Dabrova, 

segun re razona de la figura le zona superior de la estruc-

tura induce un emnuje sobre el suelo en la zona (0A), en el' 

vuelo sobre la linea (0b) se desarrolla un estado de 'empujo

»activo, Asi mismo, en la parte inferior de le estructura de-

bido al movimiento originado se desarrolla un estado de em-

puje activo. En tal situación la distribución de fuerzas a 

lo lorgo de la nnred no es conocido. Para obviar esta, difi-

cultad Dubrovn simplemente supone que la condición nariva 

solo existe en el extremo superior de la. estructura en tan-

to que la condición activa solo se desarrolla en el extremo 

inferior de la misma, ademlls sunone que ambas se desarrollan 

simultaneamente. 

En estas condiciones, la fuerza resultante F sobre ln linea 

de runturn que nasa a. travós del extremo inferior de la es-

tructura (BO) tiene un lIngulo de inclinación (44) con la 

normal, para el estado nasivo ln fuerza renultante con la 

normal forma un 1.npulo (-O ). Entre esos dos extremos, se 

ruede asumir eue existe un número infinito de lineas de. 

nuari-runturnr en el cual la orientación de la fuerza ? vfl-

rin desde (4.c. L-95 ) en inclin-ción. L amando el rIrmulo 



entre lo, fuerza y ln non/11,1y, Warova runone nue 	.ri- 

ción de ese 1.n.71110 con "Z" se nuede exgresar. 	fia-ura. (i -J) 

y . 113 - 
1-1 

A lo largo de las lineas de nuasi-runturn Ob , l' fuerza re-

sultante Pe  resulta, cor normal, culero decir esto nue el nun-

to O no ha sufrido ningun dennlazamiento y en ente caco 96 n.o. 

Dubrove. establece entonces aue la linee. de cluani-runtura ha-

ce con la horizontal un Ingulo que resulta igurl a: 

9 :. 17 4- (4)_ _ _á +, S& 
A 	2. 	4 	Z. 	% 

Con le definición del (Ingulo y es nocible combinar lee con-

sideraciones activa y pasiva dentro de una expresión, ont.n-

ces la fuerza actuante contra la pared ee.define como: 

T-11, s t e
xj5 	<1 /C039) 4-  rEgtZp -rg t011 

Si la expresión anterior se deriva con recluto a Z ce puede 

determinar la distribución de presionen con respecto a Z. 

11' '321 ' cdsi 	(k 
 z cost 	_ 	zz-Lst cc w 

14(14w, 	011  

donde m se define como: 
aJz 

Para el caco en rue la fricción de la pared se desnrccin 

,IpLy 	T8 (4V3- 4)/z) 	- 2¿lfifv4Colly) 
Adicionalmente Dubrova estudió otras soluciones tales como 

lo rotación de le estructura alrededor de su extremo :11nr- 

rinr, rotación de ln estructurn ntrededor 	u extremo in- 

4- N•4?- 

2." 



ferior asi como la traslación pura. Ista ultima solución la 

expresa como un promedio aritmético de la rotación en ambos 

extremos: 

LealPc he, 	i 	1. 
2. 

La solución nropuesta por Dubrova resulta ser un intento ra-

ra cuantificar la distribución de empuje sobre obras de ta-

blestacado. No obstante las condiciones de deformación im-

puesta a la estructura en el planteamiento de la teoría no 

resultan ser presisamente las que esta desarrolla. Dubrova 
/ 

considera en su análisis una estructura rígida, sin embargo 

en la práctica ocurre que las estructuras de tablestacas se 

alejan mucho de tal condición pudiendose las mismas defor-

mar de distintas maneras segun sean las restricciones im-

puestas, lo expresado se puede visualizar en la figura 4 a-

nexa. 

Adicionalmente en la teoría propuesta por Dubrova existe o-

tra hipotesis la cual no resulta ser necesariamente cierta, 

supone Dubrova que los estados activos y pasivos se desarro-

llan simultaneamente (ver condiciones de deformación mostra-

das en este inciso. No obstante como se demostró en el. inci-

so 1.1 para hacer entrar a una masa de suelo detrás de un 

muro en estado pasivo es necesario un desplazamiento consi-

derablemente mayor oue para desarrollar el estado activo (fi-

gura 3). 



2.1.3. Método propuesto por Brinch - Hansen. 

En 1.953 Brinch - Hansen publica un estudio donde propo-

ne una evaluación de empuje de tierras que se desarrolla 

sobre las estructuras de retención según sea el tino de 

movimiento que ocurra en las mismas. Considera que las 

superficies de ruptura desarrolladas se pueden clasificar 

en dos grupos: 

a.- Lineas de ruptura donde las zonas de falla estan lo-

calizadas, ejemplo de ello sería la rotación de la 

estructura de retención a partir de su extremo supe-

rior. 

b.- Las lineas de ruptura donde el criterio de falla se 

satisface en cualouier punto. 

Segun Brinch - Hansen superficies de ruptura compuestas 

pueden teoricamente desarrollarse por composición de las 

zonas y superficies de ruptura, sin embargo la factibili-

dad de estos postulados de falla no se han analizadado to-

talmente. 

Para el caso de tablestaca supone generalmente que la mis-

ma puede rotar alrededor del primer nivel de puntales, sin 

embargo no descarta la posibilidad de efectuar el andlisia 

considerando rotación en otro punto. 

Una vez que ocurre la rotación establece oue se desarrolla 

suficiente movimiento como vara originar un estado de fa- 



lla en la masa de suelo. Del mecanismo de falla asociado 

con el estudio de tal tipo de prohl'2ma Hansen establece 

que el empuje de tierras viene expresado por: 

E 	H z 	p 1-4 p 	C 	12 

y el centro de presiones se evalua como: 

j 14  H1/1 	P H2.15 	t_ 

En estas circunstancias los parametros adimensionales //' 

// 
9,Y, 	son función del ángulo de fricción interna 

del suelo $ de la rugosidad de la estructura J asl como 

de la relación 9,/k (vease figura 15). En estas ecuacio-

nes la cohesión C siempre se supone positiva. 

De las condiciones de deformación impuesta el diagrama de 

empuje indicado por linea puntedda nos evalua el empuje 

total sobre la estructura, sin embargo el diagrama se 

transforma en uno trapecial para lo cual Hansen propone 

que la presión unitaria en el extremo superior e inferior 

de la estructura se evaluen como: 

ct 	 2 	 e, E (-E 2  
14 2.- 	 ' 	H 	H 

El diagrama resultante se muestra en la figura 15. 

Finalmente la carga sobre los puntales se evalua conside-

rando arcas tributarias en el diagrama de empuje. 



2.2. Métodos Semiemplricos 

2.2.1. Método uronuesto por Terzaghi - Peck. 

2.2.1.1. Excavaciones en arena. 

Las mediciones efectuadas para establecer el diagrama en-

volvente de empujes para el caso de suelos granulares fue-

ron las que se hicieron: 1.- Metro de Brooklyn (Miller 

1.916), 2.- Metro de Berlín (Spilker 1.937) 3.- Metro de 

Munich (Klenner 1.941) 4.- Metro de New York (White-Prentis 

1.940), descripción de las características del subsuelo así 

como de las secciones analizadas se muestran en el anexo 2. 

En este caso se establecio el hecho de que para las condi-

ciones de deformación asociadas con la apertura y apunta-

lamiento de una excavación a cielo abierto en arena, el 

empuje total, debiera corresponder al calculado suponiendo 

que la superficie de deslizamiento es una espiral logarít-

mica. Para un corte de una profundidad dada H en un mate-

rial con peso unitario yl  , la componente horizontal del 

empuje total depende de (/) y del ángulo de fricción 

que forma la horizontal con la dirección del empujé que 

actua sobre la tablestaca. En función del material con 

que esta constituida la tablestaca y de las posibilidades 

de que la mism se asiente, J puede vriar entre o y 

Los valores del coeficiente de empuje activo: 

7_ 	vil  

cálcul:ulo por el método de la espiral logarítmica indican 



que no difieren en mas de un 1510 de los obtenidos con 

Ranki-e. Teniendo en cuenta que los valores de 13 en las are-

nas existentes en los lugares donde se ejecutaron las exca-

vaciones no fueron determinadas por ensayon y solo se esti-

maron en función de una descripción de los materiales, re-

sulta aparente que las mediciones de las cargas sobre los 

puntales no nueden usarse como una base para establecer la 

superioridad del método de la espiral logarítmica sobre le 

solución. más simple de Rankine. 

Un diagrama de distribución aparente se obtuvo para cada u-

na de las secciones analizadas (ver anexo 2). Estos diagra-

mas indican que la distribución aparente de empuje resulta 

constante con la profundidad. El centro de gravedad se loca-

liza en un promedio de 0.47 H medido desde el fo.do de la 

excavación, con un rango de variación de 0.41 H a 0.55 H. 

Del valor de na a 0.47 H como promedio se deduce una varia-

ción aproximadamente parabólica del empuje y no cerca de 

0.33 H, como como correspondería de una distribución lineal 

de T'esiones que aumenta con la profundidad. 

Debido a las incertidumbres involucradas en la evaluación 

de los diagramas de empujes aparentes se puede afirmar que 

existe la posibilidad de aplicación de cualquiera de los in-

dicados en la figura 16-a. Como cada puntal debe ser czqcu-

lado para la máxima carga a la que puede llegar a estar su-

jeto el proyecto de los puntales debe bagarse en la envol-

vente de todos los diagramas aparentes de empuje, determi-

nados en base a las cargas medidas sobre los puntales. En 



la figura 16-b esta dibujado el empuje .Lnarente máximo para 

cada una de las obras. El emnuje se calculó convirtiendo en 

empuje aparente la carga individual máxima que solicitaba a 

un puntal para un nivel dado. Este empuje aparente se ha ex- 

presado en terminos de la cantidad 	en el cual Ka es 

el coeficiente de presión activa de Rankine. La envolvente 

más simple corresponde a una presión uniforme, igual a 0.65 

14x0 , para toda la profundidad. de corte. Este procedimien-

to cubre la máxima carga aue puede ocurrir sobre un puntal. 

El valor más probable para la carga de cualquier puntal in-

dividual es aproximadamente el 2551 inferior que el máximo. 

El diagrama de presiones aparentes para el cálculo se ha 

establecido sobre 1. base de observaciones realizadas sobre 

un número de excavaciones más bien limitado, que variaron 

en profundidad entre 8.00 y 12.03 mts. 

Es importante hacer énfasis que el diagrama de empujes a-

parentes aqui propuesto ,,ara proyectar los puntales no tie-

ne ninguna semejanza conté la distribución real de empujes 

contra la tablestaca. Se trata solo de un artificio para 

calcular valores de las cargas aue deben de c-)portar los 

pu:tales y que no van a ser excedidas en ningun puntal real 

de una excavación. 



7,xcevaoiones en nrcillan. 

lins mediciones' efectundas para establecer el diPeramn en— 

volvente (3.(: 	nnro. el Ont0 de uuelos robe:Ayer :on 

rue eorrepnode: 1.— ivetro (le Chico“), 2.— 	oieior, v 

renortadl-fp nor el Irp.tituto Geotéonico Noruego, 	Olper— 

w, ciones renortnCer de excavaciones en Ingloterrn, 4._  fll,—

serwciones reportadas de excnvacionep en J!'in(5n, , ecrin—

ci6n (le los características del pubsuelo pri copio de 1n1; 

secciones rnalizadas pe muestran en el rnexo 3. 

En este caso se ertnblece el hecho de rue pera lar, CCII(31.—

Ci01101; de deformoci3n osociodes con lo aperturn y Ppuotolu—

pnto de un corte eh arcillo laturada bojo lo condicidn. de 

95._ o 	Pe puede colculor ly, jo la hinftesis de Que 1E1 su— 

perficie de depliznmiento es un oreo circulnr. Se estable—

dio tombi(In cue el v; lor (3( Pa no solo denende de lo rela—

ción ne rue define el centro de nreuionep hino tPlabilln de 

la relación ca/c, en la curl°c sc ileLiollA como la adheren—

cia. desarrollada ent:ce L. tablertnen y 1. arcilla. La teo— 

ría. indica, rin eml)orgo, rue 1:1 influel,cin c:,/e 	,Ipoue.ki 

en comnaración con 	de ara.. Zato le ol,Ferw,  en ly figura. 

17 pn lo cuol el emouje, exnrerpdo en termino:. de: 

N_ 
k¿seLt 	 

7_ 151 Hz 

Se 	coleuldo bojo 1;4 hinótusiu de cuo ln superficie de 

os circular nora varios valores de ca/c y de na. 

la fieum 17 1-e lutw:. trit 	cera vnores de nn entro 0.3-0.5 

el factor K' nupde eolcularre eub rr,zoleble oproximoción col; 



U nynre:1(5n :le Unnkine. 

Ka. i 
rN 

;Ierreuentn ,) en ir fik:ura 17 con linea dircontinua, 

ln lo fiP:uro 18 muestra oue re-ra el cl so Ce :uelos cabe: i-

vos lor empujen ea+.lctat:+c;or coinciden con los meCidol den-

tro Ce UrW. w.riecicln del orden 60 4. 304, en in mime fiev-

ra ce indicen cortes efectuaCos en Oslo (indicados 17Y. jo la 

denominación N3 a N8), pora los cuales los emoujee cslcu-

lados resulten mucho menores su:! los reales. L. ncKible 

plicsción Ce este fenifineno se eunone que rodica en el hecho 

de oue la wyoria do los cortes observaos se carecteriza-

ban nor el hecho de nue la orofundidad a la cual se nodia 

extender la zona eeltl.etica estaba limitada por la presencia 

de materiales que aumentaban de resistencia con la profun-

didad. Len tales casos, la concordancia entre los valores 

medidos y calculados del empuje fue satisfactoria. Contra-

riamente en los cortes realizados cn Oslo una masa extensa 

de arcilla blenda se extendía por debajo del corte. Por lo 

tanto, las zonas D111.sticas pudieron desarrollerse sin res-

tricción debajo del fondo de la excaVfAción y 1' superficie 

de deslizamiento no tuvo nrecido con la QUO corresnorWe r 

la teoría en la oue re b '. s 	fi(Nra 17. 

Pan... calcular el emnuje contra. una tablestaca bajo las con-

diciones anteriores re propone una anroximación in cual mo-

difico lr coeficiente Ka incorporando un factor de reCuc, 

ción m m'e se aplica o la resirtencio. al erfuerze cortan- 



te C. Se obtiene así: 

- -"N 1A-. 

fik 

Particularmente en el caso de la ciudad de Oslo, donde en el 

fondo de Lis excavaciones la zona plástica se pudo formar y 

para los cuales el número de estabilidad N: 

6 1k 
e 

fue mayor de 4, se encontró un valor de m = 0.4 en otros ca-

sos para determinar él valor de m es indispensable efectwx 

mediciones sobre los puntales ó de los empujes laterales que 

se desarrollan. Teniendo en cuenta que las arcillas normal-

mente consolidadas se rueden considerar la excepción resul-

ta muy probable que m = 1.0. 

Finalmente se puede considerar que el diagrama de empuje a-

parente propuesto en la figura 18'-a se considera como una 

base razonablemente conservadora para estimar las cargas a 

utilizar en el proyecto de los puntales de las tablestacas 

en cortes practicados en arcillas saturadas blandas a medias. 

Adicionalmente es necesario señalar el hecho de que depen- 

diendo de la secuencia del procedimiento de construcción se 

obtendrán distintas cargas sobre los puntales de una misma 

sección. Este hecho significativo se muestra en la figura 

19, cada horizontal en la grafica representa la carga media 

en los puntales existentes a un mismo nivel. A pesar de que 

el procedimiento de construcción fue inusualmente uniforme,las 



lar cargas sobre loo nuntaloc indidívidunles en cuda ni-

vel variarán en hnsta + 6o ; del valor medio. 

retas ob;:ervaciones resultnn ser de un gr-n interm 

tico pues ri lns mediciones ne hubiesen limilndo n uno 6 

dos conjuntos de nuntnles en un corte dado, :•e hubiese no- 

dido llegara conclusiones erróneas resnecto 	ls v; .tidez 

de la teoría de empuje sobre tn,blestncas. 

Otro hecho de interesante observación es como el tiemno a-

fecta. la. distribución de emnuje y ln carga sobre los nun-

tnles en cortes efectundnr en arcillas. Sin embargo, es di-

ficil obtener valores numéricos de este efecto vn rue mu-

chos otros factores actuan cimultnneamente. 

El incremento y redistribución de la nresión de tierra co-

bre la tablestaca nuede ser atribuido a varios fsctores. 

Endo en una excavación nora un edificio en Japón exnlica 

que el incremento de empujes sobre la tablestaca se quede 

originnr como consecuencia de un fenómeno de relajación de 

esfuerzos. Exnlica oue la excavación se llevo a cebo por e-

tnnas siendo la duración de cada una de ella' de nocol 

Se verificó que los emnujes anarentes continunn incremen-

tnndose después nue la excavación para una cierta etnna ce 

había finalizado. oe hecho, mnnifierta 'indo nue la distribu-

ción nnnrente de nresiones se incrementa de un 50; a un 70 

en un neriodo no mayor de :'(.) a 30 din11. 



Por ultimo cabe mencionar otro factor imnortante que re-

sulta ser la temperatura. La temneratura del aire y nar-

ticulsrmente el sol nueden tener una marcada influencia 

en la carga registrada sobre los nuntales. Si se verifica 

un aumento ó una disminución de la temneratura el auntal 

se nuede alargarse ó acortarse. Así nues al origirsxse un 

incremento de la longitud del nuntal la reacción origina-

da contra la estructura de tablestaca hace oue la carga 

sobre el mismo aumente. Este fenómeno nuede visualizarse 

en la figura 20, corresnonde a mediciones realizadas en 

una. excavación efectuada. en Japón en 1963. 

La imnortancia del efecto de congelamiento resulta tam-

bién de interes mencionarla, el mismo se muestra en la 

figura 21, son los resultados de mediciones efectuadas en 

Uelandsgate. La zona congelada de suelo detrás de la ta-

blestaca alcanzo 30 cmtr incrernentandose la carga sobre 

los puntales de b.2 t/m a 25 t/m. (ver figura 22) 

Es de interés mencionar tnmbién los cortes efectuados en 

arcillas duras fisuradas, fundamentalmente este caso se 

estudio en la arcilla de Londres. En este caso el coefi- 

ciente Ka = 1 - 4c/.c1 	resulta negativo si c se determina. 

por medio de ensayos no drenados. No obutante, se desarro-

llen empujes apreciables. Bjerrun y Kikerdan en el li[io de 

1957 efectuaron mediciones en arcillas fisuradas. Las me-

diciones se ejecutaron con una diferencia en tiempo de 

tres meres, de esto se concluyó que el promedio de presión 

sobre la tablestaca se incremento de J.42 	a 1.32 	. 



Otra conclusión de interés de estos investigadores es que 

el efecto de la cohesión he disipaba a. través del tiempo. 

De la información disponible, jara el proyecto de los mut-

tales se sugirio un diagrama de empuje anareLte que resul-

ta ser tentetivo y re muertra en la figura. 1.31-b. En ente 

Caso el incremento y redistribución de la presión de tie-

rra se debe principalmente al hecho de la moviliz::Lción de 

la resistencia al esfuerzo cortante, el cual resulta ser 

quizas el factor mía im•,orta.nte para el caso de arcillas 

fieuradas. 'A incremento gradual de presión en este tino 

de material se muestra. a partir de los resultados de 

Uelandagate en la. figura 22. 



2.2.1.3. Excavaciones en otros materiales. 

Peck en el aflo de 1.969 efectua medicioass en una excuvaciSn 

realizada en Oakland, California. La eetratigrafia de la 

misma se muestra en la figura 23, se caracteriza nor la pre-

sencia de estratos de arenas densas, arenas limo-arcillosas, 

arena y grava etc. En la misma figura 23 se muestra la medi-

ción de presiones sobre la estructura de tablestaca, la dis-

tribución de empujes crece hasta un máximo valor que re veri-

fica aproximadamente a la mitad de la altura excavada. 

El diagrama de empujes aparentes se ha calculado bajo la su-

posición de que la resistencia al esfuerzo cortante del sue- 

lo es debida solo a la fricción. 21 ángulo 	se ha estimado 

por varios de los procedimientos recomendados para el cano 

de arenas. En la figura 23 se muestra que el diagrama de em- 
. 

pujes aparentes para 9'5 = 35 considerando el ancho del dia- 

grama como: 

0,f,6 	 4 1-1 

concuerda razonablemente con los máximos valores determina-

dos en mediciones. Sin embargo para este caso particular Peck 

estableció la siguiente expresión para evaluar Ka: 

4C 
1<ci 	1-̀11 (Ar4°  

Finalmente se concluye que vara el caso de materiales con es-

tratigrafia semejante a la mostrada en la figura 23 parece 

razonable utilizar parámetros evaluados en la condición dre-

nada. 



2.2.2. Método propuesto por Tschebotarioff. 

Tschebotarioff en el ano de 1.953 propone un! solución se-

miempírica para el nroblema de las tablestacas. Establece 

una crítica respecto al diagrama de empujes nronuesto por 

Terzaghi - Peck para el caso de arcillas pllísticas de 

Chicago. 

Tschebotarioff hace un estudio de los datos obtenidos de 

la obra del metro de Chicago, afirma que para profundida-

des menores que las analizadas para establecer el diagra- 

ma propuesto nor Terzaghi 	Peck (figura 3) se obtienen 

valores de empuje que resultan estar del lado de la inse-

guridad. De igual forma establece que para profundidades 

mayores el diseo siguiendo este procedimiento. es antie-

conómico. Por esta razón propone el diagrama de empuje 

mostrado en la figura 24,a, estos diagramas resultan va-

lidos para el caso de arcillas plásticas en wi estado na-

tural así como para el caso de arcillas que presenten fa-

lla fragil. En el caso de arcillas plásticas en estado de 

"Equilibrio Consolidado". (El estado de equilibrio conso-

lidado para un material plástico fue considerado por 

Tschebotarioff en el aJo de 1.949, representa una condi-

ción de falla incipiente) se ha verificado un wlor. de 

0.:71 bajo una gran variedad de condiciones. En el caso 

de arcillas de consistencia dura explica que tiene un com-

portamiento semejante al de un material ellstico, sin em-

IT,rgo como res"ltado de la deformación durante la cons-

trucción el mismo se remoldea y tiene un comportamiento 

plástico. 



Así mismo el autor recomienda para obras que se desarrollan 

en otros lugares la necesidad de efectuar mediciones, de 

esta manera se puede mejorar el conocimiento de los empu-

jes anarentes desarrollados sobre tabLes tacas. En caso de 

obras que no ameriten una instrumentación Tschebotarioff 

recomienda en la -Iráctica hacer uso del diagrama que resul-

te mas desfavorable (Peck - Tschebotarioff). En la figura 

24-b se muestra una comparación de estos rara el caso de 

una arcilla prIstica. 

2.2.3. Métodc prnuesto nor Navdock. 

En PU manual de diseno "Soil Mechanics, Foundations and 

Earth Structures" propone un método para la evaluación del 

diagrama de empujes aparentes sobre tablestacas en material 

cohesivo. En terminos generales se ruede afirmar oue el dia-

grama de empujes resulta similar al pronuesto por Terzaghi-

Peck solo que en este caso se ve'afectado por un factor de 

reducción. 



2.3. Método del ElemevIto Pinito. 

En las décadas pasadas se ha. presentado un crecimiento muy 

acelerado en la utilización de los métodos numéricos para 

la solución de ciertos problemas en ingeniería. La popula-

ridad y difusión de estas técnicas ha sido originada nor 

el desarrollo y disponibilidad creciente de las computado-

ras. 

Terzaghi impartió las bases científicas y matero ticas para 

el desarrollo de las soluciones en muchos oroblemas de me-

canica de suelos. Con la definición de estas soluciones se 

han establecido las ecuaciones diferenciales que gobiernan 

el sistema físico. No obstante en la mayoría de los casos 

para utilizar esta herramienta es necesario establecer al-

gunas simplificaciones del problema, estas aproximaciones 

han sido útiles rara muchas situacion°s prrIcticas. En el 

caso de nroblemas reales oue involucren comportamiento no 

lineal del material, condiciones de esfuerzos in situ, va-

riación espacial y temporal de las propiedades del material, 

condicio:.es geométricas, discontinuidades etc. El uso de 

esta técnica conduce a soluciones en extremo complicadas. 

En el caso particular de excavaciones apuntaladas se han 

realizado algunos intentos (ratlock y Hnliburton - 1.965; 

Hudson y Matlock - 1.967, Palmer y Kenney - 1.972) de pre-

decir a través de programas de elementos finitos muy so-

fisticados el desarrollo de ciertos aspectos tules como son 

esfuerzos horizontales, carga sobre puntales, movimientos 

horizontales, movimientos verticales etc. 



No obstante de la experiencia de algunos investigadores 

(Lambe 1.972) con esta técnica de trabajo, en el caso par-

ticular de excavaciones apuntaladas se puede concluir qué 

a partir de la dificultad de seleccionar correctamente los 

parámetros del suelo, establecer adecuadamente las condi-

ciones fronteras así como definir la secuencia constructi-

va hace poco prlctica el uso de esta poderosa herramienta 

en los problemas de rutina. 

En la evaluación del caso práctico número uno (inciso 3.1.1) 

se presentan resultados obtenidos por el Ing. Jesus Alberro 

en excavaciones efectuadas para el metro de Ciudad de Méxi-

co. En el mismo inciso se nresenta una c^mparación de los 

datos de campo con los resultados obtenidos a través del uso 

del elemento' finito. 



CAPITULO 3. 

En este capítulo se presenta la evaluación de cinco casos 

practicos que resultaron estar adecuadamente instrumenta-

dos. En cada uno de ellos se muestran los datos obtenidos 

de mediciones de campo y así mismo se establece una com-

paración con los resultados arrojados nor algun método de 

análisis propuesto en el capítulo 2. 

En cada uno de los casos prácticos nronuesto se pronorcio-

na en la figura correspondiente características estrati-

gráficas de la zona, resumen de los datos obtenidos, mé-

todo de aíialisis nronuPsto y nor último una comnaración y 

conclusiones obtenidas en cada caso. 



3.1.1. Evaluación del caso práctico No. 1. 

En el ano de 1.970 el Ing. Jesús Alberro.A desarrolla un 

proyecto del Instituto de Ingeniería, el mismo es patroci-

nado por el Sistema de Transporte Colectivo. Se convino en 

instalar medidores de desplazamientos, para registrar los 

provocados en el terreno por el proceso de excavación, así 

como gatos y piezómetros en las estructuras de retención, 

con el objeto de definir la distribución de los empujes 

horizontales del terreno. Los resultados se interpretan 

y discuten con base en res-:,ltados obtenidos por el método 

del elemento finito. 

Se establece que el empuje de suelos sobre estructuras de 

retención obedecen a leyes diferentes, segun el valor ob-

tenido para el número de estabilidad N. Sin tomar en cuen-

ta la resistencia del suelo localizado entre la superficie 

del terreno y el fondo de la excavación, ze demuestra teo-

ricamente que, para un problema bidimensicnzd, el suelo 

empieza a plastificarse cerca del fondo de la excavación 

cuando N = 3.14 y la falla ocurre cuando N = 5.14. 

Se puede por tanto, considerar que, en el raso de excava-

ciones de longitud reducida, el problema es esencialmente 

elástico para valores de N del orden de 4. Si N resulta i-

gual ó superior a seis el problema debe solucionarse por 

medio de una teoría de falla. Se tratan entonces en este 

caso dos aspectos: 

a.- Excavaciones en arcillas con 	4. 



Según el rasoraJmiento propuesto resulta razonable tratar 

el problema mediante la teoría de la elasticidad, los da-

tos de empujes laterales obtenidos en las secciones ins-

trumentadas se analizaran con este criterio. 

La figura 25 presenta un corte estratigráfico del terreno 

en el sitio. La cohesión de la arcilla es igual, en pro-

medio a 2.5 T/m
2 

y el número de estabilidad N vale 3.a. La 

excavación, ademada con dos muros de concreto colado in 

eitu, ha sido apuntalado a 2.4 y 5.50 mts de profundidad. 

En la figura 26 se muestran los datos de presiones hori-

zontales totales. Los valores de la presión horizontal me-

dida en el gato ubicado en las cercanias de la superficie 

son mis variables,debido a la presehcia, a este nivel, de 

una hilera de puntales oae se precargaban de vez en cuan-

do. Para interpretar estos datos de empuje y de acuerdo 

con las consideraciones anteriores se eligió un ejemplo ti-

po de excavación y se trato por el método del elemento fi-

nito. Los valores de los coeficientes de elasticidad del 

terreno se eligieron de acuerdo con los resultados de nu-

merosas pruebas de laboratorio como de campo. Las presio-

nes totales horizontales calculadas con este método, su-

poniendo que el coeficiente de empuje en reposo de la ar-

cilla es igual a 0.5 y que el bombeo, debido a la rapidez 

de construcción, no disminuye las presica-es de poros en 

ella se presenta en la figura 27. 

En consecuencia, parece recomendable, en estos casos, cr11-

cular los empujes laterales totales por el método del coe- 



ficiente en renoso. La regla dada por Peck, según la cus.1 

el empuje total mílximo sobre los puntales ruede calcular-

se considerando un empuje lateral máximo, P , variable en- 

tre 0.2 y 0.4 	, figura 28, es nrobablemente válida tra-

tándose de arcillas saturadas localizadas por encima del 

nivel freático. Cuando el nivel freático es sunerficial, 

como en el caso de la Ciudad de éxico, se recomienda u-

tilizar la ecuación: 

1,1 	o.4 

donde: 	H = Profundidad de excavación 

h = Diferencia de elevación entre nivel freá- 

tico y el fondo de excavación. 

Peso específico del material saturado. 

Peso específico del agua. 

En efecto es Poco probable que el empuje lateral en un nun-

to del muro sea inferior al empuje debido a la nresencia 

del nivel freático. Ademas, tratandose de arcillas poco 

permeables, y con un bombea de corta duración, la disipa-

ción de las p-esiones de poro es despreciable. 

La reacción total máxima de los nuntales en el caso de la 

regla dada por Peck es igual a 0.35W, mientras que con-

siderando que el nivel freático esta localizado en la su-

perficie del terreno, se obtiene, que la reacción total 

máxima de los puntals es igual a 0.3 	\\1 4-  0.2 X11. Com- 

parando estas expresiones resulta oue 	reacción total 

de los empujes propuesta nor Peck es inferior a la renre- 



sentativa de los datos de medición. 

b.- Excavaciones en arcillas con N? 4 

Cuahdo el número de estabilidad N es sunerior a 4, se for-

ma cerca del fondo de la excavación una zona plástica, cu-

yas dimensiones aumentan al incrementarse N hasta alcanzar 

la falla de fondo. 

En este caso las consideraciones hechas nasa N L-4 no son 

válidas. Es preciso en este caso, basarse en una teoría de 

falla para calcular las presiones laterales. Con la distri-

bución de °regiones aparentes propuesta por Peck, La reac-

ción total de los puntales es igual a: 

x.1.5 . 112. 41' ( k - 4C 
Ylk 

Esta reacción Q debe ser por lo menos igual al empuje del 

del agua sobre la estructura de retención. Es preciso Ve-

rificar, por tanto: 

‘.15 	11 1-11  (.‘ - 4CI \kH - 	Y /  T., 

O sea 

('- 4c/y li\ 

Resulta entonces Que si la desigualdad:interior no se ve-

rifica. La regla emniríca de Peck, en este caso, predice 

un empuje lateral total inferior debido n. la sol presen-

cia del nivel freático. Dicho resultado no es digno de con-

fianza, por lo cual se recome. daría modificar esta propues- 



ta con el objeto de que el empuje lateral total sea por lo 

menos igual al emnuje del agua. 

Para el caso de excavaciones realizadas en Oslo y México 

con N superior a 4 la carga sobre los puntales no se ajus-

tan a la proposición de Peck. Las mediciones efectuadas 

muestran que las reacciones en los puntales son superiores 

a las observadas en otros sitios. Esta distribución excep-

cional de cargas sobre puntales puede deberse a deflexiones 

sufridas por la tablestaca antes de colocar cada hilera de 

puntales. 



3.1.2. Evaluación del caso przletico No. 2. 

En el 	de 1970 el Sistema de Transporte Colectivo prono-

ne al Institto de Ingeniería el proyecto " Revisión de me-

diciones de carga en puntales en las excavaciones del metro". 

El mismo fue coordinado por el Ing. Gabriel Auvirtet, inves-

tigador del citado Instituto. 

En este estudio la colocación errática de ciertos gatos de 

medición y la interferencia de las operaciones de construc-

ción con las mediciones, impidieron dar una interpretación 

de los resultados. Se estudiaron en total 14 secciones de 

medición, en las figuras 28-29 se muestran características 

del perfil estratigráfico de la zona. 

El anllisis de los datos disponibles se realizó en diferen-

tes etapas: 

a.- Los gatos colocados en los puntales reciben una carga 

correspondiente al empuje del terreno sobre la pared late-

ral de la excavación. El área de influencia de cada puntal 

se cálculo repartiendo el área total de la pared de acuerdo 

al número y posición de los puntales. 

b.- Escogiendo fechas de mediciones con resultados comple-

tos y típicos, se graficaron para cada fila vertical de ga-

tos de medición las máximas cargas totales registradas. 

c.- Las gráficas de presiones cnlculudas actuando sobre la 

pared. a distintos niveles se determinaron dividiendo las 



cargas totales por el area asociada a cada puntal. 

d.- Finalmente se evaluo el empuje por metro lineal rara 

cada fila vertical de gatos. 

Las observaciones realizadas se comnararon con las solucio- 

nes empirícas propuestas por Terzaghi 	Peck. Dos asoectos 

se estudiaron con especial atención: 

1.- La distribución de presiones en un plano vertical. 

2.- La magnitud del empuje total. 

En las figuras 30 a 32 se muestran la posición de los per-

files obtenidos respecto a los diagramas de diseno reco-

mendados por Terzaghi-Peck, para las secciones considera-

das. Conviene observar oue la tercera sección corresponde 

a un material arenoso para el axial el perfil propuesto por 

Terzaghi-Peck resulta ser uniforme. 

En las figuras 33 a 35 se comparan las magnitudes de los 

empujes totales por metro lineal observados y calculados 

a través de la solución empirica propuesta por Terzaghi -

Peck. 

De los análisis presentados en este estildio se puede con- 

cluir que: 

a.- El diagrama propuesto por Terzaghi - Peck no constitu-

yen en ninguna forma una envolvente de las presiones wlxi-

mas registradas. El ancho aroauesto para el diagrama por 



Terzaghi - Peck es: 

0. 

En el estado de arte presentado nor Peck en el séptimo Con-

greso Internacional de Mecánica de :Suelos nropuso reducir 

el valor del coeficiente m, inicialmente considerada igual 

a 1 para arcillas blandas, a un valor de 0.4 para tomar en 

cuenta los resultados de mediciones efectuadas en Oslo. Los 

resultados presentados muestran que esta reducción no pare-

ce suficiente. Los valorexde m ajustados para que el dia-

grama obtenido sea efectivamente la envolvente de las.pre-

siones máximas resultan respectivamente 0.09 y 0.15. En el 

caso de materiales granulares el diagrama nronuesto por 

Peck tampoco resulta constituir una envolvente de presiones 

máximas registradas. La diferencia observada en este caso 

es sin embargo menor que la correspondiente a materiales ar-

cillosos. 

b.- En las figuras 33 y 34 se muestra que la magnitud del 

empuje total correspondiente al diagrama de Terzaghi-Peck 

m = 0.4, supuestamente conservador, constituye de hecho una 

buena estimación del emnuje total observado. n el caso de 

material arenoso figura 35 el diagrama de Terzaghi-Peck re-

sulta francamente conservador para la estimación del emnu-

je total. 



3.1.3.- Evaluación del caso práctico No. 3. 

Los Ingenieros J.M. Rodriguez y C.L. ?lamand de la companía 

Solum, S.A. efectuaron una serie de mediciones durante la 

excavación realizada para la construcción de un sifón en la 

intersección de una linea del metro con un colector de aguas 

negras. El sifón presentó una excavación de 7.03 m de ancho, 

22.0 m de largo y 11.50 m de profundidad. 

En la figura 37 se presenta la columna estratigrafica de la 

zona, así mismo se indican algunas propiedades mecánicas del 

subsuelo. En la figura 36 se muestra una disposición de plan-

ta de lo que sería la futura excavación. 

Los autores concluyeron que la arcilla es normalmente conso-

lidada dentro de la profundidad de influencia de la excava-

ción, con excepción del suelo localizado entre 3.00 y 6.09 

mts el cual muestra una preconsolidación por efecto de la de-

secación. 

En la figura 38 se muestra el incremento de las cargas sobre 

los puntales conforme la excavación progresa. La misma se 

realizo en tres etapas iniciandose en la parte central y con-

tinuandose en las zonas sur y norte respectivamente. 

En la figura 39 se indica la evolución de la deformación ho-

rizontal y de empuje aparente de tierra sobre la estructura 

en distintas etapas de la. excavación. Adiciontlmente se 

muestra una comparación entre las cargas determinadas sobre 



los puntales y las evaluadas simliendo el criterio de Peck 

y de Brinch - Hansen. Observando la f'igura se puede concluir 

que en las primeras dos etapas se encontró oue la envolvente 

propuesta por Peck era nula mientras oue aplicando el crite- 

rio de Brinch 	Hansen se encontró que el empuje aparente de- 

crece a medida que la profundidad aumenta. Es necesario hacer 

enfasis como los empujes medidos resultan ser sustancialmente 

mayores sue los calculados nrincipalmente en la segunda eta-

pa. En la tercera y cuarta etapa de excavación se continua la 

tendencia indicada con anterioridad, la situación mas critica 

sigue observandose en el segundo puntal. 

Ve estos resultados se puede concluir aue las estimaciones 

teóricas estan muy por debajo de las deducidas a partir de 

las cargas sobre los puntales. No obstante el criterio de 

Brinch - Hansen considerando que la tablestaca, rota alrede-

dor del primer nivel de puntales da valores mucho mas acep-

tables oue los obtenidos siguiendo el criterio de Peck. 



3.1.4.- Evaluación del caso prIlctico No. 4. 

En el aho de 1970 Willian Lambe propuso a cuatro ingenieros 

H.Q. Golder, J.P. Gould, G.P. Tschebotarinff y S.D. Wilson 

para nue ofrecieran una solución al problema de una exca-

vación efectuada en Boston. 

En cada caso se les proporcionó un perfil estratignIfico de 

la zona así como algunas de las propiedades mecánicas del 

subsuelo, lo anterior se puede observar en la figura 40. Se 

indicó así mismo eue el nivel de aguas freticas varía en-

tre 6 a 8 fts, este se abatio en la zona interior de la ex-
cavación. En la zona exterior conservó su nivel original. 

El proceso constructivo consta de las siguientes etapas: 

1.- Hincado de la tablestaca; 2.- Excl,,vación hasta 10.0 ft, 

3.- Instalación del primer nivel de puntales; 4.- Excava-
ción de la nrofundidad suficiente para que el siguiente ni-

vel de puntales se coloque. Así planteado el problema se 

solicitó de cada uno de los cuatro ingenieros que evaluaran 

entre otras cosas la distribución. de nresiones sobre la ta-

blestaca así como tambien se estimase la carga que actuaba 

sobre los puntales. La solución pronuesta por cada uno de 

los ingenieros se resume seguidamente. 

a.- Solución propuesta por Golder. 

La solución propuesta por Golder establece cue la estructu-

ra de tablentaca se desplaza lo suficiente como para desa-

rrollar un estado de emnuje activo en el suelo de relleno 

detrás de la tablestaca. Este estado de esfuerzo en la ma- 



sa de suelo se puede estimar: 

Para suelo granular: 

I-N \f.o. 

Para suelo cohesivo: 

deduce de la expresión para suelos cohesivos cue no se gene-

ran esfuerzos laterales en una profundidad: 

a, 2-c. 

En la figura 41-a se muestra la internretación del perfil de 

suelo propuesta por. Golder, en la figura 41-b se indica la 

distribución de esfuerzos efectivos horizontales estimada 

por Golder, la misma como se muestra en el diagrama fue reem-

plazada por una distribución de esfuerzos horizontales equi-

valentes, la adición de la presión hidrostática nos propor-

ciona el diagrama de esfuerzos totales. Para calcular la car-

ga sobre los puntales, Golder dibuja un diagrama suavizado 

(figura 41-c) que tiene un :rea igual al señalado en la fi-

gura 41-b. iste diagrama lo divide en secciones equidistan-

tes entre puntales, cada puntal se supone que soporta una sec-

ción de este diagrama de esfuerzos. Las cargas estimadas por 

Golder sobre cada puntal se muestra en la tabla 1. 

b.- Solución propuesta por Gould. 
En la figura 42 se muestra la solución propuesta por Gould. 

Expresa que los esfuerzos efectivos horizontales estan en un 

estado intermedio entre el estado de reposo y el estado acti-

vo. Los esfuerzos laterales en el material de relleno y en 



el limo se estimaron conservadoramente, no obstante en el 

"Till" que resulta ser un sedimento heterogeneo no estra-

tificado y que presenta desde fragmentos de roca y abun-

dante gravilla en ocasiones con presencia de algo de arci-

lla, los esfuerzos se estimaron bajo debido a la alta re-

sistencia al esfuerzo cortante del material. Gould supone 

que la presión del agua es hidrostritica unicamente hasta 

la blse del limo organico, en el till establece que la 

presión resulta algo menor por el flujo de agua. La pre-

sión lateral total la estima sumando a los esfuerzos efec-

tivos horizontales la presión hidrostática. Finalmente las 

cargas estimadas sobre los puntales por Gould se muestran 

en la tabla 1. 

c.- Solución propuesta por Tschebotarioff. 

Tschebotarioff propone en su solución una distribución de 

empujes mostrada en la figura 43. De la distribución mos-

trada en la figura 43-a correspondiente a Terzaghi - Peck 

y haciendo uso de su extensa experiencia Tschebotarioff 

propone para los esfuerzos horizontales totales el dia-

grama representado en la figura 43-b. 

Entre O y 12 fts Tschebotarioff obtiene que los esfuerzos 

horizontales: 

skt 
	 \Ct \ 

En el limo Tschebotarioff usa: 

Gt; 
	

1. V.= 



Para el till considera cue los esfuerzos serian los pro-

puestos por Terzaghi - Peck considerando el peso sumergido 

mas la distribución hidrostatica de presiones. Para calcu-

lar 1:t carga sobre los puntales Tschebotarioff supone el 

desarrollo de una junta pLIstica en cada ubicación de pun-

tales excepto en el superior. Trata a la tablestaca entre 

cada par de juntas como una viga simplemente apoyada y cál-

cula la carga como se muestra en la figura 43-c- Los resul-

tadós se muestran en la tabla 1. 

d.- Solución propuesta por Wilson. 

Wilson establece dos soluciones posibles a este problema. 

La predicción Pt utiliza una distribución triangular para 

el estado de esfuerzos desarrollados en el limo y en el 

relleno considerando un peso unitario sumergido y K = 0.5. 

Supone además que el till no genera esfuerzos horisontales, 

considera aqui solo al empuje del agua, ver figura 44-a. 

La predicción B supone que en el relleno y en el limo la 

distribución de esfizerzos totales es La dada por Terzaghi-

Peck, en el till estima l misma distribución anterior ver 

figura 44-b. Para calcular la carga sobre los puntales su-

pone que se desarrollan juntas plsticas donde estos se u-

bican, los resultados se muestran en la tabla 1. 

Comparación de las soluciones propuestas. 

La figura 45 muestra la distribución de empujes laterales 

sobre tablestacas. Se puede observar oue existe una gran 



diferencia entre las distribuciones predichas. En general 

se estableció una distribución de esfuerzo correspondiente 

a un estado intermedio entre el emnuje activo y en reposo 

no obstante esta distribución en algunos casos se modificó 
convenientemente debido a los resultados reportados por 

Terzaghi - Peck en 1.967. 

De las soluciones propuestas por algunos miembros del pa-

nel surgen algunas interrogantes en lo que respecta a la 

aplicación de la solución empirica de Terzaghi 	Peck: 

1.- ¿Puede considerarse el relleno, limo y el till 

como una arena ó como una arcilla?. 

2.- ¿Como considerar la resistencia Su en el perfil 

seleccionado?. 

3.- ¿Como deben ser manejados los empujes hidrosta-

ticos sobre la tablestacs?. 

4.- ¿Como se debe considerar apropiadamente un suelo 

cuyas propiedades se modifican con lo. profundi-

dad?. 

Todas estas preguntas se contestan en el texto del articulo 

a través del "Juicio ó experiencia del ingeniero". Por ello 
resulta necesario evaluar el comportamiento de estas es-

tructuras en lugares como el propuesto. 

Lambe y Wolfskill en mayo de 1970 efectuaron mediciones pa-
ra corroborar las estimaciones de los panelistas. En la fi-

gura 46 se resumen los valoren calculados por los cuatro 



ingenieros, adicionalmente se muestra el valor medio y el va-

lor de diseno de las cargas sobre nunt¿les. Se concluye de 

esta grafica que para cualquier estado de lH excavación el 

valor estimado resulta en promedio aproximadamente la mitad 

del valor de diseho , evidentemente el procedimiento cons-

tructivo influye marcadamente en los datos de campo obteni-

do. Finalmente y como se muestra en la figura 47 el diagrama 

de esfuerzos totales horizontales contra la tablestaca se 

aproxima a una distribución triangular. 



3.1.5.- kvaluación coso nr., ctico No. 5. 

En 1.972 W. Armento reportó las observaciones de excavacio-

nes efectuadas para el Servicio de Trasnoorte Público de 

Oakland, California. El suelo esta constituido principal-

mente por una arena arcillosa de densidad media a densa, o-

casionalmente se encontraron estratos de arena densa y gra-

va. A una profundidad variable entre 10 y 30 ft se presenta 

una arcilla orgánica la cual era muy rígida y dura. En la 

figura 48 se muestran dos perfiles típicos de la. zona. 

Pára efectuar la construcción de las estaciones correspon-

dientes a la calle 12 y 19 (figura 43-a) los ingenieros de 

diseño debian considerar el empuje generado por el suelo así 

como por el agua sobre la estructura de retención. Ce les 

dio la libertad de considerar el criterio de diseño inós a-

nropiado pura tal tino de construcción. En la figura 49-b 

se muestra una comparación entre los valores observados y 

los calculados, correspondiente a la estación de la calle 

12 con excepción del nuntal ubicado en el nivel 5 el pro-

medio de los 1r,lores observados caen dentro de las presiones 

estimadas a nartir del diagrama empiríco. El promedio de 

presiones observadas en el puntal del nivel 5 excede el va-

lor de diseño en 20, aproximadamente, la mIlxiw presión re-

gistrada excede n1 valor de diseño en 31A. Segun confirmó 

el constructor el exceso de nresión en este nivel se puede 

atribuir a una sobre-excavación en la zona. En la figura 49-d 

se indican los resultados correspondiente a la estación de 

la calle 19, aparentemente el din,s'rama de emJuje se reduce 

con resnecto a la sección 12, dabido a que el material re- 



sulta ser mas arcilloso. sn esta figura la presión hidros-

tática nronuesta en el tercio inferior del diajrama parece 

no verificarse, no obstante esto fue propuesto a juicio del 

ingeniero de nroyecto. 

De las mediciones efectuadas respecto al empuje de tierra 

sobre la estructura de retención se observa que no se pue-

de llegar a una generalización de los resultados obtenidos. 

• 



CAPITULO 4. COMENTAUOS Y CONCLUSIONES DE LOS CASOS PRAC-
TICOS. 

En esta parte del trabajo se presentan las conclusiones y 

comentarios acerca de los datos de campo obtenidos y las 

comparaciones que se hicieron con los métodos de análisis 

propuestos. 

En el primer caso práctico analizado el Ing. Jesus Alberro 

diferencia para las excavacionep efectuadas en las arcillas 

del Valle de México dos casos de interes. Los mismos se es-

tablecen de acuerdo a la magnitud del número de estabilidad. 

Cuando N.- 4 concluye nue la regla dada por Peck, según la 

cual el empuje total mIlximo puede calcularse considerando 

que varía entre 0.2 y 0.44 , es probablemente valida para 

arcillas saturadas localizadas nor encima del nivel frerl-

tico. En el inciso 3.1.1 el Inc. Alberro prallone para es- 



te caso una ecuación que recomienda u',;ilizar. De igual forma 

co,,cluye que en el caso de excavaciones con N> 4 la carga 

sobre los puntales no se ajusta tampoco o la regla empírica 

Propuesta por Peck. 

Los investigadores que presentan los casos prácticos segun-

do y tercero llegan a conclusiones similares a las propues-

tas por el Ing. Alberro. 

Se cree que las razones que conducen a esta discrepancia 

estan ligadas a las condiciones de estabilidad que se pro-

ducen en el fondo del corte. 

A medida que aumenta la profundidad de la excavación a cie-

lo abierto, el peso de los bloques del suelo situado a am-

bos costados de la misma actuan como una sobrecarga que ac-

ciona al nivel del fondo del corte vertical y tiende a des- 

plazar lateralmente hacia la excavación la arcilla situada 

debajo de ese nivel para provocar la rotura del fondo por 

levantamiento. Consecuentemente el desarrollo de una zona 

plástica cerca de los bordes inferiores de la. excavación au-

mentan al incrementarse el número de estabilidad. Así pues, 

en el caso de excavaciones realizadas en Ciudad de Axico 

una masa de arcilla blanda se extiende por debajo del fondo 

del corte desarrollandose de esta forma zonas plz1sticas sin 

restricción alguna. Por ello, los empujes excedieron en mu-

cho a los previstos por la solución empírica de Peck para 

m = 1 y aun para m= 0.4. 



En el cuarto caso práctico analizado. :Je presenta un nerfil 

estratigráfico bastante heterogeneo, segun se deduce de leu 

soluciones presentadas las cargas de diseho sobre los nun-

tales resultan el doble del promedio de las cargas estima-

das. Así mismo, sería conveniente tratar de hallar una re-

puesta a las interrogantes que se plantean en el inciso 

3.1.4 en caso de tratar de aplicar la solución empírica de 

Terzaghi - Peck. Particularmente considero oue las recomen-

daciones propuestas por Terzaghi - Peck deben ser aplicada-

das a casos muy esnecificos, es decir, a características 

del subsuelo que se asimilen a los sitios donde estos dia-

gramas se deriYaron. Para estas situaciones el profesor 

Clough sugiere un método donde inicialmente se calcula el 

empuje total sobre la estructura de retención usando la teo-

ria de Coulomb, uosteriormente establece que se ajuste un 

diagrama a las diversas condiciones de deformación. No obs-

tante aun no se ha. nronorcionado un método de análisis con-

sistente para cálcular los empujes contra una tablestaca en 

tal situación, es necesario por ello que en situaciones co-

mo la presentada se efectue una adecuada instrumentación 

para obtener de esa fnrma datos nue resulten de interes 

práctica,  

En el ultimo caso presentado, los resultados de camno ob-

tenidos estan por debajo de los cólculados aplicando le: re-

comendaciones de Terzaghi - Peck, a excepción hecha de la 

carga registrada en el puntal 5. El material predominante en 

esta excavación era una arena limo arcillosa, en estas con-

diciones el tratar de aplicar el diagrama do Tersashi -Peck 



para una arcilla puede resultar conservador. 

De los casos analizados es de fundamental imnortancia obser-

var el hecho de oue el diseno de las estructurar de tablee-

tacas esta influenciado por una v:Iriedad de factores. 

consecuencia se nuede afirmar que el estado del arte para 

predecir el comportamiento de las excavaciones anuntalAas 

no resulta ser del todo aceptable. tctuu,lmente se euede con-

cluir que el ingeniero proyectista no tiene la certeza de 

predecir en este problema la carga desarrollada sobre los 

Puntales ni aun los movimientos generados en las zonas veci-

nas. Este hecho desafortunado esta causado por la dificultad 

de seleccionar adecuadamente las proniedaces mecónicas del 

subsuelo así como el de predecir los detalles en la ejecu-

ción de las obras. 

Finalmente es necesario observar oue los métodos analiticos 

pronorcionan resultados nor lo general muy uoco confiables, 

pues no toman en cuenta una serie de efectos reales, tales 

como el arqueo, que juegan un panel im)ortante y modifican 

grandemente la magnitud y distribución de los empujes dados 

por las teorias. En este sentido para mejorar el estado del 

arte de los ingenieros en el conocimiento del comportamien-

to de tal tino de estructura es necesario instrulnentarlas y 

analizar cuidadosamente la documentación de campo, esto ten-

dría la finalidad nrimordial de nronorciorar nuevas alterna-

tivas de diseho. Así pues, se concluye que la creciente im-

portancia de las excavaciones apuntaladas nos obliga defi-

nitivamente a que se mejore el estaco del arte actual. 



ANEXO I. 

Como conclusión de los aspectos tratados en la resolución 

del problema de empuje de tierra sobre estructuras de ta-

blestaca se presentan a continuación los principios teori-

cos establecidos sor el Dr. Leonardo Zeevaert en la resolu-

ción práctica de tal tipo de problema. 

Según se observa en la figura 50 al ubicar el primer nivel 

de puntales cercano a la superficie se restringe el des-

plazamiento horizontal de la tablestaca. No obstante a me-

dida que la excavación progresa se observa una rotación de 

la tablestaca alrededor del puntal (punto A). Al instalar 

el segundo nivel de puntales la resistencia aL esfuerzo cor-

tante en el suelo se moviliza resultando que la distribu-

ción de presiones en la parte inferior de la tablestaca se 

puede suponer en concordancia 

ria de Rankine. Adicionalmente 

los puntales se colocan de tal 

en la superficie se restringen 

en esta zona resulta mayor oue 

de Rankine. 

con lo establecido por la teo-

si la tablestaca es ríe ida y 

forma que los desplazamientos 

la distribución de presiones 

la propuesta por la teoría 

Al rotar la tablestaca se moviliza la resistencia al esfuer-

zo cortante en el suelo, la distribución de pre:Jión activa 

se expresa como: 

1z= 
-7(5. 	i  (S1'¿oz  

En esta f(;rmula: 



cs. Sobrecarga aplicada en la superficie. 

Peso unitario promedio en cada estrato de espesor /U. 
1J4 = Es la presión hidráulica a la misma profundidad. 

La distribución de presión de tierras segun Rankine en la 

figura 50 se señala con "pr". Así pues, debido a que el des-

plazamiento horizontal para los ultirnos puntales es pequen° 

debido a la rigidez de la tablestaca la distribución de pre-

sión promedio se cálcula por medio de: 

EL, -" 14- 1) 

donde la presión activa total E'a sin sobrecarga puede cal-

cularse: 
h 

( 
2
1 NiL 4.¿)

1 
NZ 

J N6 	Ni 4( 

Aqui Cz y Nez son los valores oromedio para cada estrato de 

espesor ez. Suponiendo entonces un peso unitario así como 

los parámetros de resistencia al corte uniforme desde la su-

perficie hasta una profundidad dada h, la distribución de 

presiones contra la tablestaca para propositos de diseños 

se muestra en la figura 50 a través de la linea"abcd. Este 

diagrama representa la presión máxima que se verifica sobre 

la tablestaca durante la excavación e instalación de punta-

les. La distribución total de presiones contra la tablesta-

ca se obtiene sumando a lo anterior la presión hidrostática. 

Debido a que las condiciones de estabilidad son requeridas 

al colocar el último nivel de puntales (vease figura 51) la 

presión activa Ea así como la presión hidrjulica u debe e- 



valuarse en la sección CE. Esta fuerza es contrarestada en 

la sección DE de la tablestaca ubicada por debajo de la ex-

cavación. En los suelos cohesivos la reacción unitaria Pp 

se supone uniforme y se puede evaluar considerando el de-

sarrollo de una junta plástica en C, con un mumento plás-

tico Mcp. Entonces tomando momento en C resulta: 

ya ya Y-  ibY1 	̂AcP  

jp 

La reacción unitaria del suelo en la sección sera: 

El factor de seguridad contra la falla de fondo debe ana-

lizarse para asegurar la excavación, en tal sentido es nece-

sario evaluar la presión pasiva Ep por los métodos corrien-

tes. El factor de seguridad se obtiene de considerar: 

gr  

El factor de seguridad así estimado no debe ser menor de 2 

de forma de evitar la falla plástica del fondo. 

A continuación se presenta un ejemplo numérico con el objeto 

de ilustrar lo establecido ea eLte anexo. 
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ANEXO II. 

II.1.- Metro de Brooklyn. 

Este caso fue reoortado por Miller (1.916) detalles de 11. 

construcción y características del suelo se muestran en la 

figura II-1. Z1 peso unitario del suelo al como el jngula 

de fricción del material no se suministran, estas caracte-

rísticas se estimaron a partir de la descripción ofrecida. 

La excavación ejecutada fue de 80 fts de profundidad y po-

seia 85 fts de ancho. Tanto la tablestaca como lob puntales 

eran de madera. Miller midio la deflexión en los runtales, 

estimando el módulo de elasticidad de la madera. Determinó 

presión uniforme promedio que rroduce la citada deflexión. 

No ubstante de las incertidumbres originadas en las medi-

ciones de las deflexiones de los puntales así como las o-

riginadas en la estimación de módulo de elasticidad, la 

distribución de presión sobre la tablestaca resultó razona-

blemente correcta. 

11.2.- Metro de Berlín. 

Los resultados de estos ensayos fueron reportados por 

Spilker (1.937), características del suelo y de la estruc-

tura se muestran en la figura 11-2. La estructura de reten-

ción se construyó hincando vigas de acero separadas 2.0j 

mts c/c, posteriormente entre ambas se colocaron tablones 

tablones de madera. Los puntales así como las riostras usa-

das en la obra eran acero. Resultado de las mediciones 

efectuadas en las distintas secciones se muestran en la fi-

gura 11-3. 



11.3.- Metro de Munich. 

Resultado de los ensayos fueron reportados por Klenner 

(1.941), en la figura 114.4 se reportan las características 

del subsuelo. El ancho de la excavación resultó del mismo 

orden que para el caso del metro de Berlín, de igual forma 

el procedimiento constructivo en este resultó similar al 

efectuado en Berlín. 

La carga sobre los puntales se midieron en siete estaciones, 

un resumen de estos resultados se muestra en las figuras 

11-5 y 11-6. 	 • 

11.4.- Metro de New York. 

Este caso reportado por White - Prentis en (1.940) se mues-

tra en la figura 11-7. La figura incluye una sección longi-

tudinal donde se muestran la ubicación de los puntales, de 

igual forma se muestra una sección que da información a las 

características del suelo. Un resumen de los resultados ob-

tenidos en las distintas secciones se muestran en la figura 

11-8. 



ANEXO III. 

I1I.1.- Mediciones efectuadas en Oslu. 

Una descripción completa de las mediciones efectuadas en 

Oslo fue renortada por el Instituto Geotcnico Noruego. 

Las mediciones efectuadas en el metro de Oslo (Grónland 

GrInland 2, Veterland I, Veterland 2, Veterland 3, 

Enerhaugen) indican que los empujes aparentes sobre la es-

tructura resultan apreciablemente mayor que los calculados 

haciendo uso del diagrama propuesto nor Terzaghi - Peck. A 

lo largo de toda la linea del metro la profundidad nrome-

dio resulto ser de 11.00 mts. Las figuras III-1, 111-2 

muestran algunos detalles de la construcción así como ca-

racterísticas del subsuelo. Diagrama de empujes aparentes 

de algunas de las secciones instrumentadas se muestran en 

la figura 3. 

111.2.- Mediciones efectuadas en el metro de Chicago. 

Durante la construcción del metro de Chicago Peck instru-

mento del orden de siete secciones, en las figuras 111-4, 

111-5 se muestran detalles de construcción y caracterís-

ticas del subsuelo de dos de esas secciones. En las figu-

ras 111-6 a 111-8 se muestra un 'resumen de los diagramas 

de empujes aparentes obtenidos. 

111:3.- Mediciones efectuadas en Inglaterra. 

Golder en 1.948 reporta algunas mediciones de excavacio-

nes efectuadas en Londres. Una sección tipica de la zona 

excavada se muestra en la figura 111-9, se muestra en ella 



algunos detalles constructivos así como características 

del subsuelo. La figura muestra algunos resultados de 

pruebas de compresión sin confinar, a partir de estos re-

sultados el suelo fue dividido en zonas. Diagramas de em-

puje para estas excavaciones no fueron reportados. 

111.4.- H. Building en Japón Osaka. 

Este caso fue reportado por Endo (1.963). La excavación 

presentaba 22.00 mts de profundidad y cubría un crea de 

50 por 70 mts. La construcción así como las característi-

cas del subsuelo se muestran en la figura III-10. 

El empuje de tierra fue determinado a partir de celdas de 

presión ubicadas entre la losa y la tablestaca, los resul-

tados de estas mediciones se muestran en la figura III-11. 
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TABLE 1.—PGEDICTF:h notuT LOADS, IN KIN 

Strut 

(1) 

Golder 

(2) 

Gould 

(3) 

Tsoltchotarluff 

(4) 

M'Ileon 

B 
(U) 

A 
(5) 

51 141 90 200 90 278 
53 307 288 370 338 553 
83 391 348 320 386 360 
54 342 432 315 272 245 
85 256 180 260 213 213 

r ah, In kiiN 1,497 1,365 1,458 1,303 1,0.51 

(Trk/tak) w 190'1 27 20 25 25 41 

Tabla 1 
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