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I.~ INTRODUCCION.-

La demanda que impone el crecimiento‘demogréfico, al -
ramo de la Construccidn hace que los procesos y metodos de'
Construccion se perfeccionen, para satisfacer la demanda 89

licitada.-

En el Area de Geotecnia, en la actualidad es comun que
se requieran excavaciones de gran profundidad, en Areas de'
consideracién. Esto hace que se desarrollen teorias y meto-
dos, para determinar los empujes que actuan en 1los elemen--
tos de Retencion, con 10 cual se podrd determinar la estabji
lidad de la propia excavacién. y también de las construccig

nes que existan en su alrededor.-

Dependiendo de las condiciones en que trabaje la es- -
tructura de retencidn, se pueden clasificar en: Rigidas y -

flexibles.

En esta tesis se trataran las estructuras de retencién

flexibles,

. N R
Ademas se exponen las teorias clasicas para el calculo
de los empujes, asi como metodos précticos que se han obte-

nido en base a ensayos, en modelos bajo condiciones reales.
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Para finalizar se presenta el proyecto para el sistema
de retencidn del edificio del First National CITIBANK, loca
lizado en la esquina de forman las calles de Reforma, Praga

y Oxford de la Ciudad de México.-
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II,- PLANTEAMIENTQ DEL PROBLEMA.-

En la Ingenierfa Civil se necesita hacer desniveles en
los terrenos en que se edifica una obra. El1 desnivel constj

tuye un corte de tierra.-

La construccidn de cortes de tierra, plantea a 1la mecj
nica de suelos, el problema de mantenerlos estables. Ante-=
riormente los desniveles se disefiaban con reglas empiricas,

cque daban resultados inseguros y antieconomicos.

La mecdnica de suelos ha desarrollado métodos para map
tener estables los cortes de tierra, utilizando cuando asi'

se requiere, estructuras de retenciohn.-

En el siglo XVIII se inicié el desarrollo de hipdtesis
que explican el comportamiento de las estructuras de reten-

cién.-

Coulomb (1776) y Rankine (1857) desarrollaron las pri-
meras teorias, referentes a los empujes de las tierras so~=

bre las estructuras de retencidn.

El propdsito fundamental de este tipo de construccio--

nes es mantener una diferencia de niveles en el suelo y re-
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sistir las presiones que son generadas por el, cuando los =~

cortes son inestables por si solos.

En 1la Ingenieria actual se usan dos tipos de estructu-

ras de retencidn; 1as rigidas y las flexibles.

Las estructuras rigidas generalmente se construyen de*

mamposteria o de concreto que resultan féciles de instalar,

resistentes al deterioro, econémicas y seguras.

Fig. 1.~ Estructuras Rigidas) a) Muro de Mamposteria =
b) Muro de Concreto Reforzado.
Las estructuras rigidas generalmente se usan en luga--
res donde la diferencia de nivel que se va a mantener es ==

permanente,-
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La estabilidad de la estructura de retencién rigida, -
se obtiene utilizando su peso propio, o el peso de la tie==
rra que soporta. A base del peso se evita el volteo y deslj
zamiento que originan las presiones del terreno que sostie=

ne.=-

Las estructuras de retencion flexibles, permiten movi-
mientos que modifican los esfuerzos originados por el empu-
je del suelo, y son usadas por lo general como estructuras’

temporales, salvo casos especiales de construccidn.-

En general las estructuras flexibles se denominan ta--
blaestacas y cuando son utilizadas apropiadamente, la condj
cidn de trabajo de ellas es eficiente, su colocacidn es ra-
pida y facilitan las condiciones de trabajo en el lugar de*

ia obra.-

El estudio de estas estructuras flexibles es el objeti

vo primordial de la presente tesis.-

Las tablaestacas son estructuras continuas, prefabrica
das en tramos y unidas por juntas. Hay diferentes tipos de’
tablaestacas y de juntas, cuyo uso depende de las caracte--
risticas del suelo que van a soportar ¥y del cbjeto de la eg

tructura en el conjunto total de la edificacidn.-
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IIX.- CLASIFICACION DE ELEMENTOS FLEXIBLES.

Las tablaestacas se pueden clasificar en base as
I11-1,~ LOS MATERIALES QUE LAS CONSTITUYEN.
I11-2,~ LA FORMA EN QUE TRABAJAN.

I1XI-1.- LOS MATERIALES QUE LAS CONSTITUYEN:

Los materiales mas comunmente usados en la fabricacion
de taklaestacas soni

II1l=l=l.= MADERA .~

Ill=1=2.,~ ACERO.-

III~1~3¢= CONCRETO.-

1II-1~1.~ TABLAESTACAS DE MADERA.-

Las tablaestacas de madera se usan en general en forma

temporal mientras se realiza la edificacién.-

Este tipo de tablaestacas es usado cuando la altura que
va a ser soportada es reducida. En caso que sean usadas en -
suelos muy humedos o con posibilidad de estar en contacto --
con agua, es necesario protegerlas para evitar su deterioro,

durante el tiempo en que vayan a ser utilizadas.-

Las tablaestacas de madera se pueden utilizar reforzan-

dolas con otros materiales como acerc y concreto,
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Los tipos de tablaestacas mas cominmente usadas en la®
actualidad sons a tope, machimbradas con tornillos y con --

uniones metalicas. Estas son mostradas en la Fig, 3.=-

Para que las tablaestacas de madera sean hincadas, es®
necesario fabricarleswuna punta que se recubra con acero y'
disefiada en forma que empuje la tablaestaca que se coloca,®
contra la tablaestaca ya colocada. El objeto de la cubierta
de 1a punta es darle mayor resistencia a la ruptura y faci-
litar la penetracidén del elemento estructural en el suelo -

donde se coloca.-

La Fig. 2 muestra una punta de tablaestaca que facili=-
ta la penetracién de ella y que presiona contra la tablaes=

taca ya colocada en el sentido contrario al del avance.-

El conjunto de tablaestacas que forman la estructura =

de retencién del suelo es 1o que se denomina tablaestacado.-

La continuidad del tablaestacado se logra usando una -
junta conveniente. El alineamiento del tablaestacado se lo-
ara utilizando la propia junta, o una guia colocada sobre -

el terreno en donde se hinca el tablaestacado.-

La junta se disefia en funcion del empuje que deberi re
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sistir 1a tablaestaca y si es posible, usarla como guia de =

la estructura de soporte.-

En el caso que la junta se use como unidn entre las ta-
blaestacas, el alineamiento debera darse con dos rieles de -
fierro, concreto o madera, colocados sobre el suelo, fijando

el perimetro del eje de la tablaestaca.-

Sartide sel Menes

Punts Certuste Resubisrle
4o Acery

Figs 2.~ Forma que debe tener la tablaestaca de madera'
y manera de hincado,.=

La junta deberi logar que las tablaestacas trabajen en®

forma continua como un solo elemento.-

En la figura 3 se presentan las juntas mds usadas en --

tablaestacas de madera.
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FIG. # 3.~ JUNTAS MAS USADAS EN TABLAESTACAS
DE MADERA.
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Las tablaestacas de madera encuentran su uso mas ade--
cuado en suelos suaves, arenosos y arcillosos. Debido a que
astos tipos de suelos presentan poca resistencia a la pene-
tracién, no asi, los suelos duros o los suelos donde se pre

sentan boleos u otros tipos de material rocoso.-

Las tablaestacas de madera se pueden construir fdcil y
rapidamente en el mismo lugar de la obra, casi a la par del
hincado de aguellas. Es importante mencionar que las tabla-
estacas de madera son econdmicas y sequras en un rango de -

altutras y presiones reducidas.-

III-1-2.~ TABLAESTACAS DE ACERO.=

Las tablaestacas de acero son usadas en suelos duros,®
asi como donde hay presencia de gravas, arenas y boleos.

El principal problema que se presenta al hincar tabla-
estacas en suelos duros es la generacio’n de fuertes resis--
tencias a l1a penetracién de ellas, induciendo grandes es- -

fuerzos de flexidn y compresidn.-

El acero es el material mas adecuado para ser usado --
cuando se presentan esfuerzos de magnitud considerable, ya'
que el Area transversal necesaria para resistir un esfuerzo

dado es menor en el acero que en madera o el concreto, y si
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el Area tranéversal de la tablaestaca es menor, sera tambien

menor la resistencia a la penetracion que oponga el suelo.-

¢ (wiscase )

& thusle}

Fig. 4.- Esfuerzos de flexién y compresion generados al
hincar las tablaestacas.-

Es importante mencionar que las tablaestacas de acero -

presentan muy poca deformacidén bajo las grandes presiones --

que son capaces de soportar.-

Las tablaestacas de acero.se pueden usar varias veces y
permiten modificaciones durante la obra, rdpidas y seguras)®

por medio de soldaduras o remaches.-

Otra cualidad es que trabajan eficientemente en presen-

dia de agua durante largo tiempo con mantenimiento adecuado.

Las tablaestacas de acero son usadas en cortes elevados
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que generan altas presiones donde tablaestacas de otro mate=-
rial, necesitarian secciones transversales muy robustas, 1lo°'

cual redunda en mayor trabajo y costo.-

Las tablaestacas de acero no son muy usadas en Mexico,®
porque el acero €s muy Caro y aificil de conseguir; y por lo
reqular se mandan fabricar sobre medida a las compafias de -
l1a industria del Hierro y del Acero, o en su defecto se im--

portan de otros pa{ses.-

En sequida se presentan algunos tipos de tablaestacas -

de acero con sus caracteristicas y propiedades (Ver tabla 1)

I1I1-I-3.~ TABLAESTACAS DE CONCRETO.-

Esta clase de tablaestacas pueden ser prefabricadas en'
taller o en la obra. En la obra se pueden construir coloca--
das en el sitio o prefabricadas aht mismo. Son utilizadas ==
principalmente en lugares donde se presentan presiones impor
tantes de tierra y cuando resultan mas economicas que las de

acer0.—

Una ventaja importante de este tipo de tablaestacas es'
que trabajan satisfactoriamente bajo el nivel del agua sin -
practicamente ningin mantenimiento. Otra ventaja también im-

portante es cque pueden fabricarse en el lugar de la obra.-
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(como ya se mencioné anteriormente) a la medida y ancho de’

acuerdo al proyecto previamente elaborado.-

Los inconvenientes que presentan las tablaestacas de =
concreto reforzado sons en primar lugar el peso propio que*
es mayor que el de las tablaestacas de madera o acero, obli

gando a utilizar equipos mds pesados para las maniobras.-

Debido a la forma en que trabaja el concreto reforzado
es necesario manejarlas con mas cuidado gue las tablaesta-=
cas de madera y acero. Tambien es necesario mencionar que -
el volumen de tierra que debe ser desalojade al hincarlas en
el suelo es grande, por 1o que se hace mas dificil la pene-

tracion. Requiriéndose equipos mas pesados para su hincado.

En la Fig. 5 se muestran dos tipos de tablaestacas ti=-

picas de concreto reforzado.-
1Y¥I~2.~ DE ACUERDO A LA FORMA EN QUE TRABAJAN.-

De acuerdo a la forma en que trabajan las tablaestacas
gse pueden clasificar eni
III~-2-1.- TABLAESTACAS EN CANTILIVER.

II1-2-2.~ TABLAESTACAS APOYADAS: ANCLADAS O APUNTALADAS,-
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I1I-2-1.- TABLAESTACAS EN CANTILIVER#

La caracteristica principal de este tipo de tablaesta-
ca reside en que las presiones originadas por el desnivel -
del corte se transmiten a la parte del suelo, donde queda —
empotrada, sirviendo como apoyo el propic suelo y la estabi
1idad de la tablaestaca depende de la penetracion en la par

te del suelo que no Se removera al realizar el desnivel.-

Fig. 6.- Tablaestaca en Cantiliver.-

Al disehar la tablaestaca en Cantiliver se necesita -
analizar 1la penetracidon que debe tener, para evitar la fa-
lla por volteo, originada por la falta de apoyo en la base
de las tablaestacas al romperse el suelo., Tambien debe cui
darse la forma de la tablaestaca y la resistencia del mate
rial con que este fabricada, ya que de todo lo anterior de

pende la capacidad de retencidn de la estructura.-
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111-2-2.,~ TABLAESTACAS APOYADAS: ANCLADAS O APUNTALADAS:

El tablaestacado apoyado debe su estabilidad a la pene
tracicn en el suelo y a un sistema de apoyo que Contraresta
las deformaciones que se presentan en la parte superior ue'
las tablaestacas en Cantiliver. En estas condiciones el ta-
blaestacado apoyado que tenga seccion transversal y empotra
miento igual a los del tablaestacado en Cantiliver soporta-

ra presiones mayores.-

El apoyo de las tablaestacas se puede hacer de varias'
formas, las mas comunes son las que Se muestran en la Fig.'

7e=

La tablaestaca apoyada con anclaje deja libre el espa-
cio que circunscribe. No as{ el apuntalado que ocupa parte®

del espacio interior circunscrito.-

El apoyo con anclaje o el apoyo con apuntalamiento se’
utiliza dependiendo de las condiciones fisicas o economicas

de la obra gque se construye.-

Para determinar las secciones transversales y la longi
tud del tablaestacado, es necesario calcular los esfuerzos'
generados en el suelo, 1los cuales deben de ser contraresta-

dos por las tablaestacas. La distribucion de estos esfuer~-
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zos a lo alto del tablaestacado depende de los desplazamien-
tos laterales que se producen en el terreno como g€ demues—-
tra posteriormente; los esfuerzos a su vez son funcion de la

rigidez del material de que este fabricada la tablaestaca.

Es también importante determinar la forma de apoyo y el
lugar mas adecuado de su colocacion, para el mejor funciona-

miento de las tablaestacas.-
IV.- TEORIAS PARA EL CALCULO DE LOS EMPUJES,.=-
IV-l.- TEORIA DE COULOMB.

El primer intento para calcular la presion de la tierra

sobre elementos de soporte fue realizada por Ch. A. Coulomb®
(1776) .=

Aplicd 1os principios basicos del equilibrio limite para
obtener el empuje de un relleno limitado por una pared de re-

tencidn.-

La solucion se base en la hipotegis de que la falla ocu-
rre a lo largo de una superficie continua, sobre la cual se -
rompe el material. El material se considera isotropo y homoge
neo y su resistencia al esfuerzo cortante se expresa de la si
guiente manerat

S=C +TTg ¢



«20-

Las mismas simplificaciones se usaron posteriormente
para determinar los empujes de un relleno limitado en la‘
parte superior por una superficie arbitraria y sobre mu--

ros de respaldo quebrado.-

En resumens las hipdtesis propuestas por Coulomb, =--

son las siguientes:

1.« E1l suelo es isctropo, homoqéneo y posee tesistencia -

debida a la friccidn interna y a la cohesion del mismo.

2.~ La superficie de falla donde se rompe el suelo es una'

curva continua y se simplifica suponiéndola plana.-

3.~ Las fuerzas de friccion y cohesion desarrolladas a lo'

largo de la superficie de falla se distribuyen unifor-

memente.-
Ademas se agregaron las siguientes hipotesisi

1.- La cuha formada por la superficie libre del suelo, el’
muro de retencion y la superficie de falla, denominada

*Cufa de falla", se comporta como un cuerpo rigido.-

2.~ La cufia de falla al moverse Sobre el respaldo del muro

desarrolla fuerzas de friccidn a lo largo del respaldo.
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3.= El problema es bidimensional porque solo se analiza una‘

seccidn transversal de un muro semi-infinito.-

Con 1as anteriores hipotesis se pueden hacer los siguien

tes analisis.-
TEORIA DE COULOMB EN SUELOS CON COHESION Y FRICCION,~-

METODO DE LA CUNA.
A.~ ANALISIS DE LOS EMPUJES CUANDO EL MURO CEDE.-

Este anilisis se puede hacer grafico o analitico, a con-

tinuacidén se presenta el analisis grafico.-

Las fuerzas que actuan en la cufa de falla con las cua--
les se construye el dinamico de fuerzas son las siguientes =
(Ver Fig. 8)1 La fuerza de friccion sobre el respaldo del mu
ro (Cw), la cohesioh entre el suelo y el muro (E Tg ¢), las!
fuerzas de friccidn y cohesion sobre la superficie de falla'

(Cs+RTg. ©), y el peso de la cuna de falla (w).-

En la Fig. 8 (b) se determina el valor del empuje por medio*
del poligono de fuerzas. De este sistema de fuerzas conoce--
mos la magnitud y direccidn de Cw, Cs y w; tambien conocemos
la direccion de E Y R desconociendo sus magnitudes, las cua=

’
les podemos encontrar por medio de su interseccion en el po-
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1igono de fuerzas.-

.
{13 7
w| d
4
4
~
N
(4 ~
(b}

Fig. 8.,- a) Cufia de Falla. b) Poligono de Fuerzas.

Hasta el momento se ha analizado una supuesta cufia
de falla, de la cual se ha determinado el empuje. Pgto'
es necesario analizar varias de las posibles cufias de -
falla, para poder determinar el empuje maximo con el -~

cual se debe disefiar la estructura.-

Para ilustrar la manera de determinar el emvuje --
maximo se plantea un ejemplo esquemAtico y se seguiran®
los pasos del método, en el orden cque a continuacidn se

menciona.-

lo.~ Se dibuja el elemento de retencicn y la supey
ficie del relleno a una escala apropiada, y -

se suponen varias cufias de falla (Ver Fig. 9).
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Se calculan los pesos de cada una de las supues
tas cunas de falla, en este caso, las cufias sons
ABE,, ABE,, ABEj. Dibujandose a escala en el po

ligono de fuerzas (Ver Fig. 9).-

Se calculan los valores de Cw y Cs. Cw se calcu~
la multiplicando el valor de c por la longitud -
de AB. Para calcular los valores de Cs se multi-
plica el valor de ¢ por la longitud AEy, AE2 v =
AE3 respectivamente. Trazandose estos valores, -
asi como los pesos correspondientes a cada cuna'

como se indica en la Fig. 9.b.

Se trazan los valores de Cs a la escala apropia-
da, 1llevando paralelas a las superficies de fa--

11a consideradas como se indica en la Fig. 9.b.

Por 1los vectores correspondientes Wl..e W2eee Wn

se trazan paralelas a Ea (Notese que la direccion
de Ea permanece constante para cada problema, de=-
pendiendo del angulo € que es el angulo de fric-

cion entre el suelo y el elemento de retencion.)

En sequida se traza el vector R como se indica en
la Fige 9.b. cuya direccidén forma un dngulo @ con
la perpendicular a la superficie de falla de la -

cuna considerada.=-
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7o.- La interseccién de 10s vectores R y Ea define el =

lugar geometrico de una curva.-

8o.- Para la curva obtenida en el paso anterior, se di-
buja una tangente paralela al vector de pesos, el*
punto de tangencia define el lugar geométrico del

empuje maximo que necesitamos para disefiar la eg--

tructurae.

Fige. 9e- Metodo de la cufa para suelos con cohesion y -
friccidn segun la teoria de Coulomb cuando el
muro cede.-
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B) = ANALISIS DE LOS EMPWJES CUANDO EL MURO
PRESIONA HACIA EL INTERIOR DEL CORTE,

En el caso del analisis de los empujes cuando el muro -
presiona hacia el interior del corte tambien se puede llegar
a aplicar 1la teoria de Coulomb simplificando la forma de 1a'
superficie de deslizamiento curva, por una superficie plana.
En estas condiciones también puede encontrarse el empuje de*
proyecto por un procedimiento de tanteos analogo descrito pa
ra andlisis de los empujes, cuando el muro cede. Al analizar
los empujes cuando el muro presiona hacia el interior del ==
corte, la teoria de Coulomb produce resultados fuera de los'

reales, por lo que no es muy recomendable su uso.-—
COMENTARIOS A LA TEORIA DE COULOMB.

El suponer un suelo ideal es un error grave, ya que en'
la practica real esto no ocurre, también el suponer que un -
plano define la superficie de falla es un error, del cual =-
Coulomb se dio cuenta, pero esto simplifica 1a solwcidn del®
problema y el error que estriba esta simplificacion, es gene

ralmente pequefioc para el caso cuando el muro cede.-

Las hipdtesis que se establecen para desarrollar la teo

ria de Coulomb y fundamentalmente que el suelo es homogéneo.
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que tenga una ley de resistencia lineal, que a todo lo largo
de la superficie de falla se produzca la ruptura simultanea-
mente, son aproximaciones gruesas, lo que justifica la hipo-
tesis que la superficie de falla es recta, aun cuando Coulomb

en sus consideraciones iniciales la supuso curva.=-

Tedas las hipétesis de 1a teoria proporcionan empujes -
probablemente mayores que los reales, esto en el caso en que
se determinan presiones pasivas sobre el muro, Caso en el ==
cual los resultados son bastante mayores que los reales.-

Iv=2.~ TEORIA DE RANKINE.

La teoria de Rankine considera basicamente las mismas -
hipotesis que la de Coulomb a excepcidn de gque el no conside
ra friccibébn en la pared del muro, e introdujo los conceptos'

de empuje activo y pasivo.-
Las hipbtesis de 1la Teorfa de Rankine soni

lo.~ El relleno debe ser una superficie plana.-

20.~ No hay friccidn en la pared del muro.-

30.- La ley de resistencia al esfuerzo cortante es la -
siguiente

S=C+¥V Tg§p
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Considerando un elemento de suelo de altura dz situa
do a una profundidad z en el interior de un semi-espacio®

de suelo en reposo, es decirj sin permitir ningun despla=-

zamiento a partir de su estado natural (Ver Fig. 10).

—— a— L A

b gy

Fig. 10 Esfuerzos actuantes Sobre un elemento de sue
10 en reposo.=-
En estas condiciones Pv =% z en donde ¥ es el peso -

easpecifico correspondiente al estado en que se encuentre’

el suelo.~-

La presidn vertical actuante origina un esfuerzo ho=

rizontal que vale: Ph = Ko¥ z.-

En donde Ko es un coeficiente de proporcionalidad que

relaciona Ph con Pv y se denomina coeficiente de presion -



-28=

del suelo en reposo.-~

A partir del estado de esfuerzos del suelo en reposo

se puede llegar a la falla por dos caminos que sont

lo.- Al disminuir el esfuerzo horizontal manteniendo
el vertical constante hasta llegar a la ruptura,
se tiene quei

Ph = Ka ¥ 2

Cuando se llega a la presidn minima que resiste el =
suelo en donde Ka se denomina coeficiente de presion acti

va de los suelos.-

Debe notarse que en este caso Ph y Pv son esfuerzos’®
principales, ya que por hipotesis no existen esfuerzos --
tangenciales en planos horizontales y verticales. El es--

fuerzo vertical es el esfuerzo principal mayor.-

20.~ Consiste en tomar al esfuerzo vertical como prin

cipal menor.-

Aumentando ahora el valor del esfuerzo horizontal ==
(que en este caso es el principal mayor) hasta llegar al®
valor de:

Ph = Kp¥ 2



Que es la presién maxima que aguanta el suela antes

de fallar, donde:

Ph = Presion horizontal.
Kp = Coeficiente de la presidn Pasiva de los suelos.

¥ = Peso especifico del suelo en el estado en que =
se encuentra.-

z = Profundidad bajo la superficie del terreno.-

Las dos posibilidades anteriormente mencionadas se -
analizan con mas detalle a continuacidn y son los que de-

finen los estados plésticos de Rankine.-

En la Fig, 11 se muestran en el diagrama de Mohr los

estados plasticos de Rankine.-

Un suelo esta en estado plastico cuando se encuentra
en estado de falla incipiente generalizado, provocado ya'
gea por una disminucién del esfuerzo horizontal hasta 1lle
gar a la ruptura del material, en este caso se genera la‘'
presidn activa o bien se incrementa el esfuerzo horizon--
tal hasta llegar a la ruptura, produciéndose el estado pa

s8ivo como se ve en 1la Fig. 11.=~

En el campo la disminucion del esfuerzo horizontal -

L
se produce cuando el muro de retencion cede, al ser empu-
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jado por la tierra, en este caso se pone en actividad el
suelo “sicuiendo" el muro.-

|

.-c""

Fig. 11 Estados Plasticos de equilibrio en el
diagrama de Mghr. en suelos con cohe-
sidn y friccidn.-

El imcremento del esfuerzo horizontal se efectua --

cuando el muro de retencidn empuja al suelo, resistiendo

el suelo pasivamente este empuje.~

A continuacidén se presenta la manera de obtener = =

el esfuerzo activo.- *
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Fige 12.- Determinacion de los Esfuerzos.-

* Esta manera de obtener los esfuerzos fue deducida

por el Ing. Francisco Zamora Millan.

De la Fig. 12 por igualacién de la geometria de los

triangulos tenemos gque:
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{z = C xZz
fa=0C " ra ()
Restando uno a cada miembro de la igualdad para que®

no se altere, tenemost

tz_C ;.- 2. 2)

ga - C "~ Ta
Sacando un comun denominador en cada miembro de la -

Ec. (2), tenemos:

gz — ¢ —-%a + C ¥z =va

da -~ C T a
fz =fa = gz ~Ta (3)
a = C Ca

De la Fig. 12, tenemosi

4z =

-—

R
Tg. (a5 - 8/2) (4
€a =R Tg., (45 - @/2) (5)
2R = ¥z =-va (6}

Sustituyendo los valores de las Ec. (4) y (5) en ==~
(3), tenemos:

R - R Tg. (45 - ¢g/2)
Tg. (45 - ¢725' =¥z -va = 2R
R Tg. (45 - §/2) - C ra fa

[
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Dividiendo ambos miembros entre R para que no se al~-
.

tere la igualdad, tenemoss

m — 'l'g. (45 - ’/2) -

R Tg. (45 - §72) = ¢

ks

-
]

Sustituyendo el valor de R y despejando v~ a, se Ob=-

tiene 1o siquientes

"a[____(J_.TTY - Tg. (45 = a/z{,.
Tge. (45 = 2

2[ (1'2 -2- !a)
Tge(45 - am-c]

[%- z Tg. (45 -~ @g/2) -

val l -Tg.2( 45 - g/2 »
"-rg._i‘%'s""- 8727 - Ya Tg. (45 - g/2)-zc]

[P‘z Tg.2(45 - @/2) =
Ta Tg.2(45 - @g/2)~2C
Tge. (45 - 1/2)]

va (1-"mTg.2( 45 - @/2))

[ra (1 - Tg.2(45 - @/2) + Efz Tg.z( 45 - @g/2) =
va Tg.%(45 - ¢/2):| * 2019, (45 - 0/2)]

[f'a (V- TaTzfQS———ﬂxl))+ [sz Tg.2(45 - 3/2) -
mﬂ 2C Tg. (45 = g/z)]
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va =¥z Tg.2(45 - @/2) - 2¢ Tg. (45 - #/2) (7)
Si se defines
N # = Tg.2( 45 + 9/2) (8)
Entonces tenemos: que 1a presién activa es:

ra=¥z _2C (9)
" 8 v

Integrando esta expresidn a 1o largo de la altura del

muro H se obtienes

Ea -J:(% -‘écr) dz

2
Ea = ¥ H® - 2C
-—%2 ~ mu {10}

La linea de accidn del empuje es horizontal y pasa ==

por el centroide del area total de presiones.-

La expresion (9) indica que para valores pequefios de
{z), las presiones en el muro son negativass es decir, ==
existe una zona de tensiones. La profundidad a la que 1llge
ga esta zona (tomando como referencia la superficie del =~

suelo retenido) se obtiene igualando a cero ecuacidn (9).
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ﬁé-&no
%
z°’—9%§.2 X 0y (an

Siendo Zo la profundidad abajo de la cual ya no hay'

tensiones en el suelo.-

La altura critica tedrica con la que puede mantener
se sin soporte el suelo en corte vertical puede calcular
se igualando a cero el empuje total (Ec. 10) en cuyo ca~

801

ﬁ—!‘}*ﬂ: 2C H

Hm= N;
¥ N

H er. = 4C I_—Nﬂ (12)
)

Si por efecto de las tensiones el relleno pudiera --
agrietarse, ha de tenerse en cuenta que dejardn de produ-
cirse empujes horizontales y la fuerza total debe de cal-

cularse tomando en cuenta este hecho.=

El valor de las tensiones varia con la friceién y --

cohesicn del suelo.~-
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Como regla practica los empujes pueden calcularse en
base al tridngulo inferior de compresion mostrado en la -

Fige 13 que se presenta a continuacidn.

F.____JLuL_____Jq

Fig. 13.- Distribucién de las presiones Activa y,
Pasiva en suelos con cohesion y friccion.

El empuje Pasivo se determina de la misma manera cg

mo se obtuvo el empuje Activo anteriormente.

Partiendo de la Ec. (8) obtenida en la presidn Acti

va que a continmacidn se transcribei

va=Y¥z - _2¢C

Ng

Considerando que en este casol vh = vy
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Por 1o tanto en la Ec. (8) se deben hacer las Bi- -

guientes consideraciones:

¥z = € p

ra av¥z

Haciendo estas consideraciones en la Ec. (8) del es

fuerzo activo, obtenemos la ecuacion del esfuerzo pasivo

que es la siguientes

¥z ="';?§"2c (13)

Despejando la presidn pasiva (¢ p) en 1la Ec. (13) se

tienes

vp = ¥z Ng + 2¢ NG (14)

Integrando esta expresiocn a lo alto del muro se ob--

tiene el empuje pasivo (Ep).=-

H
Ep g (¢z Ng + 2C {RP) 4z
0

Ep =% Ng w1 4+ 2¢ JNF (15)

La 1fnea de accidn del empuje es horizontal y pasa -

por el centroide del &rea total de presiones.-
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Las teorias de Coulomb y Rankine descritas anteriog
mente no determinan la deformacidn necesaria para llegar
ala ruptu£;“aé1 suelo y pasar del estado de esfuerzos -
en reposo, al estado activo, o al pasivoj; suponen simple
mente que esos estados limites se alcanzan cuando ha teni

do lugar "cierto" desplazamiento lateral.-

Es importante mencionar que el procedimiento elegi-
do para llevar a cabo el desalojo del material, en la zo
na que sera reemplazado con tablaestacas; as{ como la ra
pidez con que se ejecuta la excavacion, la magnitud y -=
uniformidad de la precompresidon a que son sometidos los®
diferentes puntales, tienen influencia sobre la distribg
ciétn de presiones resultantes, la cual hasta el momento®

no ha sido posible cuantificar,-

Por lo anteriormente expuesto, podemos decir que «=-
las teorias clasicas de empuje de tierra no ofrecen sufi
ciente confiabilidad para determinar las presiones en es
te tipo de estructuras. Por 1o que es necesario apoyarse
en métodos experimentales obtenidos de mediciones de pre

sion realizadas en estructuras reales,-
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V.= METODO PRACTICO PARA LA DETERMINACION DE
LOS EMPUJES .=
Uno de 1os métodos que han sido elaborados con base
en mediciones de presién sobre estructuras de retencioh'

reales, es el propuesto por Terzaghi y Peck.-

Este metodo esta basado en un analisis grafico de =-
los resultados obtenidos en las mediciones de presion —-

realizadas en una serie de estructuras de retencich.=

En 1941 Terzaghi y Peck llevaron a cabo mediciones®
de presién en varias estructuras de retencion, bajo las®
mismas condiciones de prueba. Esto quiere decir que uti-
lizaron los puntales a la misma altura, se les dio la ~-

misma precompresidn a 10s puntales etc.

Luego de determinarse el diagrama de presiones para
cada una de las estructuras de retencion en estudio, se°’
procedieron a dibujarse en un mismo sistema de referen--
cia para de ahil determinar 1a envolvente de los diagra--
mas de presiones en estudio. Dicha envolvente se presen-

ta a continuacidns
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je lateral contra el tablaestacado en'
una excavacién a cielo abierto.

b) Envolvente de presiones propuesta por?®

Terzaghi y Peck.

* Tomado del Libro "Mecdnica del Suelo" de Terzaghi.
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VI.=- PROYECTO -DEL FIRST NATIONAL CITY BANK.

En el proyecto que a continuacidn se presenta se ob
tendra 1a distribucidén de los empujes sobre el tablaesta
cadoj asi como las dimensiones requeridas para trabajar®

en forma segura.-

El proyecto contempla la construccién de un edifi--
cio para oficinas del First National City Bank que se en
cuentra localizado en el predio ubicado en 1a Avenida Pa
seo de la Reforma entre las calles Praga y Oxford (Ver.®

Fig. 15) .~

El edificio esta constituido por tres sotanos, plan
ta baja, vestibulo y 17 niveles. Los tres sdtanos. plan-
ta baja, vestibulos y niveles uno y dos ocupan toda el -
drea del predio. Los niveles tres a diecisiete ocupan --

un aArea en planta menor que el area total ocupada por el

edificio.~

En la Fig. 16 se representa en planta y corte las =

caracteristicas del proyecto antes mencionado.

Con el objeto de determinar la estratigratia y pro-

piedades del subsuelo, se realizaron dos sondeos con mueg
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treo continuo de tipo mixto a la profundidad de 38.60 m.'
y 30.10 m. respectivamente; obteniéndose muestras altera-

das e inalteradas.-

La estratigrafia del subsuelo en el predio en estu--
dio, pertenece a la llamada zona del lago, de acuerdo con
l1a zonificacion e.trntigrifica del valle de México, que =
se caracteriza por la presencia de potentes estratos de -
arcilla de origen volcanico, altamente comprensibles y de

baja resistencia al corte.-

Con el objeto de analizar detalladamente las presio~
nes existentes en el suelo, se instalaron tres piezome- -
tros abiertos tipo Casagrande (Pz-1, Pz=2 y Pz=3) en los'
mantos permeables (Limo-Arenoso) encontrados durante la -
exploracidn; la profundidad de los bulbos de los piezome-

tros soni

Pz-1 22.0 M.
Pz~2 28.0 M.
Pz-3 38.0 M.

A las muestras obtenidas en campo se les realizaron

las siguientes pruebas de laboratorio




«dSe

1.~ PRUEBAS INDICE.-

l.1.= CLASIFICACION VISUAL Y AL TACTO.

1.2.- CONTENIDO NATURAL DEL AGUA.

l+3.- LIMITES DE CONSISTENCIA:1 LIQUIDO (LL) Y =~
PLASTICO (LP).,

1.4.- DETERMINACION DEL PORCENTAJE DE FINOS.

1.5.~ PESO VOLUMETRICO.

2.~ PRUEBAS ESPECIALES .=

2.1.- RESISTENCIA AL CORTE CON TORCOMETRO.

2+42.- RESISTENCIA A LA COMPRESION AXIAL NO CON=-
FINADA .-

2+3.~ RESISTENCIA AL CORTE DIRECTO RAPIDO.

2e4.- RESISTENCIA A LA COMPRESION TRIAXIAL CON-
SOLIDADA RAPIDA.

2454« CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL,

2.6.= EXPANSIBILIDAD.

La instrumentacién durante la construccidn consise--

tio en instalar:

1) .~ Referencias superficiales dentro del area y co

lindancias.

2) .~ Bancos de nivel flotante dentro del area de ex

cavacion.

3).~ Piezometros dentro de la excavacion para medir
la profundidad de abatimiento del nivel de -~ -

aguas fredticas,
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4) .~ Banco de nivel profundo alejado del area de ~-

trabajo.-
ABATIMIENTO DEL NIVEL FREATICO.

Para realizar la excavacion requerida en el proyec-
to se abatio el nivel freadtico mediante la instalacidn -
de pozos de bombeo de diez centimetros de diametro en «-
una reticula de 8.0 M. de lado, tal como se ve en la Fig.

17. El1 bombeo en este caso fue de tipo electrosmotico.~

El nivel freatico permanecié abatido durante la ex—
cavacidn y construccidn de 1la cimentacion y sotano hasta
el nivel de planta baja, posteriormente se permitic 1a -
recuperacion del nivel freatico de acuerdo con el peso -

que adquirid l1a estructura durante la construccibén.-

La excavacion se llevd a una profundidad de 13.60 -
M. a partir del nivel de banqueta y en todo el airea del®
predio en cuestidn.
Vi.a.- DETERMINACION DE LOS EMPUJES SOBRE LOS
ELEMENTOS DE RETENCION.

Los empujes sobre los elementos de retencion se deter

minaron de la siguiente manera: Se obtuvieron las presio--
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nes para todos y cada uno de los estratos que se presen-
tan hasta la profundidad de la excavacion (13.60 M,) Pa-
ra este efecto se utilizo la fdrmula de Rankine amplia--
mente discutida en paginas anteriores y a la cual se le®
afiadid el efecto producido por la sobrecarga quedando ex
presada como sigues
ra-= !;_‘__; -J'%%'+Fg— (16)
Donde:
v a = Presion horizontal a la profundidad consi-
derada (Presidn activa) en Ton/M

¥z = Presion vertical efectiva actuando a la --
profundidad considerada en Ton/M?2

Ng = Tg. (45 + @/2) siendo P el angulo de fric-
cion interna en el estrato respectivo.-

C = Cohesidn del material en dicho estrato en'
Ton/M

q = Sobrecarga actuando en el exterior que se-
ﬁgla el reglamento del D.D.F. y vale 2 Ton./
M

Los estratos que se presentan hasta la profundidad*

de 13,60 M. son los siguientesi
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PESO ANGULO DE FRIC-
ESTRATO PROFUNDIDAD ESPECIFICO (¥) COHESION (c) CION INTERNA ()
1 0 - 2.0 M. 1.5 Ton/M3 4 Ton/M2 =0
2 2.0 M.=5.3 M. 1.4 Ton/M3 3 Ton/M2 g = 200
3 5.3 M,-9.0 M. 1.2 TonM> 2 Ton/M2 g =0
4 9.0 M. en ade 1.2 Ton/M3 3.5 ’I‘on/M2 g =0

lante.

En la Fig. 18 se presenta el diagrama de las presiones efec

tivas obtenidas para este caso.-

Después de obtener las presiones activas para cada estrato’
se hace una suma algebrdica para determinar la presicn activa®
total actuando a 1o alto del elemento de retencidn. Con esta -
presidn activa total y con las reglas praicticas de Terzaghi y°
Peck mencionadas anteriormente se obtiene el empuje total. Con
este empuje y la distribucidn empirica se obtiene la altura —-
del trapecio que representa el empuje actuando sobre el elemen

to de retencidn.-

Como elemento de retencidn en este caso se utilizd ata- -

guia de concreto reforzado (Muro Milan).-

De acuerdo con lo expuesto se determinaron los empujes de

la siguiente maneras

Se calcularon 1as presiones activas con 1a formula de ~ =
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Rankine para cada estrato en sus fronteras, utilizando el

peso volumétrico sumergido.-

WO TR T MY R W I 70 T BT T Wy e
.8 '’

toa/ad
e () Crarnt

stoom ¢

€14 10e/ad
toes () cr31mmt
L34
€yt ttnm?
e (3 cr2ren/at

o
% 8.00m.

€t 210 /a?
tores Cs 3.8 1m/nt
g0

Fig. 19.- Caracteristicas del suelo en los digeren-
tes estratos en la zona de excavacion,-

Para el estrato 1:
Ya=3¥z - 2C4+4_g
Na N@g
Para h = 0.0.m 2z = 0 (Del diagrama de Presién
efectiva Fig. 18) .~
Ng = Tq.2(45 + g/2)
Si #=0 N =Tg.2 45° = 1.0
JNE = 1.0
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q = 2.0 Ton. (Por reglamento del D.D.F.)
c = 4.0 Ton/M2

Despejando los valores en la ecuacidn tenemos:

ra=_0 - (4.0) + 2.

1.0

De dondei

olo

1.0 1.

va= -6 Ton/M2 (Tensidn)

Para h = 2.0 M., y las condiciones del estrato 1 te

nemoss

¥z = 3,0 ‘I‘on/M2

Ta

(De 1a Fig. 18)

= 3.0 _ 2 _(4,0) 4+ 2.0 = =3 Ton/M2.
1.0

1.0 1.0

ra = =3 ’I‘cn/‘M2

Para el estrato 2 tenemoss

Para h =

2.0 M.
%2

Ng@

¥z2.0

n

1.4 Ton/M3

3.0 Ton/M2

200

Tg.2(45 + 20) = 2.04

1.43 2

3.0 Ton/M2 (De la Fig. 18)
2,0 TonM2
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Sustituyendo estos valores en 1a férmula de Rankine

tenemoss

¥a » 3.0 - 2(3.0) + 2.0 = -1.75 Ton/M2 (Tensidn)
2.04 1.43 2.04

Para h a 5.30 M. ¥z = 4.18 TonM2

Vaw 4,18 - 2(3.0) + 2,0 = - 1.18 Ton/M2
Z.04 1.43 2.04

¥a = - 1,18 Ton/m2
Para el estrato 3 tenemos:

Para h = 5,30 M,

¥3 2 1.2 Ton/m3
2.0 TonM2
g =0.0

N# = 1,0
W: 1.0
¥z = 4.18 Ton/M2  (De 1a Fig. 18)

Va = 4,18 - 2(2.0) + 2. 2.0 = 2.18 Ton/M2
1.0 1.0 1.0

Ya = 2.18 Ton/M2

Para h = 9,0
¥z = 4.71 Ton/M2 (De ia Fig. 18)

Ya = 4.71 - 2(2.0) + 2 o 2.71 Ton/M2
1.0 1.0

Va = 2,71 Ton/M2
Para el estrato 4 tenemos:
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Para h = 9.0

¥4 = 1.2 Ton/M3
3.5 Ton/M2
#=0

Ng = 1.0

Ng = 1.0

2]
]

¥z = 4.71 Ton/M? (De la Fig. 18)
q = 2.0 'I‘on/M2

va= 4,71 - 2(3,5) 4+ 2,0 = -0.29 Ton/M2
1.0 1.0 1.0

va = -0.29 Ton/M2

Por seguridad y para simplificar los calculos este'

valor se considera positivo,es deciri
va= 0.29 Ton/M2
Para h = 15.60 M, ¥z = 9.66 (De la Fig. 18)

va = 9,66 = 2(3.5) + 2.0 = 4.66 Ton/M?
1.0 1.0 1.0
Con los valores de la presidon activa obtenidos en -
las fronteras superior e inferior de los estratos se for
mo el diagrama de presiones activas que se presenta en -

la Fig. 20.,-




FIG., # 20.~

Tan.
~9.0 Ton/m.

Toth e
-4.80 Ton./m.

m. .
9.1 Ton./m.
16.34 Ton./m.
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Basandose en el diagrama de presiones activas obte-
nide en el paso anterior determinaremos los valores tota
les de la preaidn activa para cada estrato. Estos valo--

res los obtenemos de la forma siguiente:
Estrato l.-
vt = (=6_=3) 2.0 = =9.0 Ton/¥.
200
Estrato 2.-

vt = (=1.75 ~ 1.18}¢{3.30) = ~4.80 Ton/M.
7.0

Estrato 3.-

™t (2,18 ¢ 2.713(3.70) = 9.1 Ton/M.

2’0

Egtrato 4.-

vt = (0,29 ¢ 4.66)(6.60) = 16.34 Ton/M.
2.0

Para obtener la presidbdn activa total que actua sobre
la ataquia de concreto se hace la suma algebréica de las®
presiones activas que actuan en cada estrato. Esto quiere
decir que la presién activa total actuando sobre la ata~-

gquia de concreto es la siguiente
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Tt = «9,0 ~ 4,80 « 9.1 + 16.34
Tt = 11.64 Ton/M,

De acuerdo con la recomendacion de Peck para distri-

bucion con el criterio de Terzaghi, tenemos:

.88

9.18%

Fig~21
Donder v max = 2yt
H
T max = Presidn activa mdxima para el calcu~
1o del empuje total,-

vt = Presién activa tatal actuando sobre!
el elemento de retencibn.-

H = Altura sobre la que actua la presion.

Fig, 21.~ Distribucion de Empujes recomendada por =—-

PecKa=



Aplicando la recomendacion anterior para el proble-
ma gque nos ocupa tenemoss
Vmax = 2011.64) = 1.50 TonM?2
15.6
El drea del trapecio de la distribucién de empujes®

recomendado por Terzaghi y Peck est

E=0.3 HYmax + (0.55 M) (Vmax) + Y max (0.15)
2 2

]
“®

{0.15 + 0.55 « 0.075) (HV max)
0.775 HVmax (17)

]
"

Sustituyendo en la Ec. 17 el valor de la presién mdxi

ma { Tmax) obtenida anteriormente tenemos:

E = 0,775 H Tmax

Dondes
Ymax = 1.50 Ton/M2
H = 15.60 M,
E = 0.775 {15.60)(1.50)
E = 18,14 Ton/M.

Si este empuje lo analizamos en un metro de ancho, ~
tenemos:
E = (18.14 Ton/M.) (1 M) = 18.14 Ton.
E = 168,14 Ton.
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El empuje que se ha obtenido en el paso anterior es

debido solo a la accibn vnica y exclusivamente del suelo,

Otro empuje que debera resistir la ataguia de concre
to, es el empuje hidrostdtico. Este empuje se calcula de*
la siguiente maneras:

EH = ¥ 42
2

Dondet
¥ = 1.0 Ton/M>
H = 13.60m.

De dondes

Ey= (1.0} (13.860)% = 92,50 TonM
2

Considerando un metro de ancho tenemosi
Ef = 92,50 Ton.-

Como se menciono anteriormente el empuje total que'
debera resistir la ataquia de concreto, es el empuje del

suelo mas el ampuje del aqua. Por lo que tenemost

Et 18.14 + 92.50

Et 110.64 Ton.




=60~

Este valor del empuje total es el equivalente al --

area del trapecio recomendado por Terzaghi y Peck.=

Para conocer el valor del empuje horizontal es ne=-
cesario hacer ura igualacidn del empuje con el area del®

diagrama de distribucidn de los empujes.-

Para este caso se considerd que el diagrama de empu
jes propuesto por Terzaghi y Peck en su parte inferior -
no estd de acuerdo con la forma en que estructuralmente®
trabaja el elemento de retencion, por lo que se hizo ne-
cesario modificar el diagrama propuesto por Terzaghi y -
Peck, presentandose en la Fig., 22 el diagrama de empujes
redistribuidos, resultado de la modificacién antes men--

cionada.-

De acuerdo con lo discutido anteriormente, tenemos:

110.64 =[?.3 (15.6) + 0.7 (15.6)] Ey
2

110.64 = 13.26 Ey

EH = 110,64 = 8.36 Aproximamos a 8,50
13.26

EH = 8.5 Ton/M?2
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X 1%0a, nisel ¢

X isoom.

b— ty -

Fig. 22.~ Diagrama de Empujes Redistribuidos.

Analizando este resultado del empuje que actua a lo*
largo de la ataguia de concreto (Muro Milan) y cuyoc empu-
je de). suelo al nivel inferior de la excavacion es EH = -
845 Ton/'H2 y considerando que el empuje hidrost&tico al -
mismo nivel de excavacioh es mayor que el obtenido ante~-—
riormente se hace una nueva modificacidn al diagrama de -

empujes redistribuidos obtenido anteriormente.-

La modificacion consiste en encontrar la envolvente'
de los dos diagramas (Hidrostatico y Redistribuido). Para
tal efecto serd necesario encontrar primero el diagrama -
de empujes hidrostaticos, el cual se presenta en la Fig.'

23.-
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El empuje hidrostdtico (Ep) vales

Eh = vH
Donde

¥= 1.0 Ton/M3
H= 11,60 M,

Eh = (1.0) (11.60) = 11,60 Ton/M?

nivel Fisatice X t.oo0m.

T

LLETH 11 X

Fig., 23.~ Diagrama de Empujes Hidrostaticos.-

Superponiendo el diagrama de empujes activos redig
tribuidos de la Fig. 22 y el diagrama de empujes hidros
tdticos de la Fig. 23 se obtiene la envolvente que se -

presenta en la Fig. 24.-
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Mure Mlilon

r=——8.8 Ton./m:

FIG. # 24.- ENVOLVENTE DE EMPUJES ACTIVOS ACTUANDO

i

Troqueles
e
m——— e e ]
_———Nivel de Excavocion
e ] i
RN A A
2.0m,

pa— 11,60 Ton./m
SOBRE EL MURO MILAN.
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El procedimiento constructivo para la excavacidn y ~
1a construccioh de la cimentacidn se analizd teniendo en'

cuenta los siguientes factoresi

a).= La profundidad de excavacidén a 13,60 M. en una -

area de 43 x 40 M. es una de las mas profundas

que se han hecho en la Ciudad de México.-

b) »~ La estructura de retencidn de la excavacioh debe
garantizar la estabilidad de las colindancias, -
con deformaciones horizontales y verticales min

mas .~

c) v~ La influencia de abatimiento del nivel freatico'
se debe delimitar al area excavada, para evitar'
cualquier cambio en las presiones efectivas en =

el subsuelo de las ceolindancias.-

d) .~ Las diferentes etapas de excavacidn y construc-—-
cion de la cimentacidén se deben realizar de tal®
manera que garanticen factores de seguridad ade~
cuados contra falla de fondo y expansiones con--

trolables en el fondo de la excavacidn.=-

P
Siguiendo los criterios antes anotados, se analizo -
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el procedimiento constructivo para la excavacian, llegan
do a la conclusidn gue el mds economico es el gue se desg

cribe a continuacidn.-
CONSTRUCCION DE MURO ADEME (MURO MILAN) .~
A) MURO PERIMETRAL QUE FORMARA PARTE DEL EDIFICIO.~

Para efectuar la excavacidn y construccion de la ci
mentacion en condiciones estables y contener el empuje ~
del terreno e hidrostitico, se construyo el muro milan -
en el perimetro ocupado por la obra. El extremo inferior

del muro lleqd a una profundidad de 15.60 M.,

El muro se disefo’ para resistir empujes horizonta-=-
les de tierra e hidrostaticos y.debe ser impermeable pa=
ra evitar filtraciones de agua al sdtano.

B) MURQ ADEME AUXILIAR DENTRO DEL AREA DE LA EXCAVA~.

CION .~

Para el procedimiento de excavacion y construccion -
de la cimentacidn, se dividic el area en dos partes, cong
truyendo un muro ademe auxiliar en el centro del drea y -
perpendicular a la avenida Paseo de la Reforma {(Ver Fig.'

25 y 26) .=
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Las zonas 1, 2, 4 ¥y 5 mostradas en la Fig. 27 se ex
cavaron vertical junto al muro ademe y con un talud de -
111. Se colocaron armaduras y troqueles de muro a muro,®

conforme se avanzd la excavacioch.~

La ataguia auxiliar (Al hacer la excavacion del la-
do de Praga) funciond como muro de retencion del terreno
que se excavo posteriormente; y fue demolida progresiva-
mente durante la excavacidn y construccidn de la cimenta

cion de la segunda parte (Lado de Oxford).

Para realizar la construccion de las ataguias se uti
lizaron los materiales y procedimientos para los "Muros'
colados en sitio”, que en terminos generales, consisten'
en realizar excavaciones hasta la profundidad requerida’
sustituyendo el material excavado por lodo bentonitico,®
introduciendo el acero y expulsando el lodo al colar el'

concreto de abajo hacia arriba.-

Los tableros del muro son de 4,02 M., y 5,0 M., las -

juntas entre estos son como se indican en la Fig. 28.=-
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Fig. 28.,= Juntas de los tableros del muro milan.-

El sistema de troquelamiento que nc permitio nin--
g"un desplazamiento horizontal al muro, en la etapa de'
construccion de la cimentacion fue el que se presenta‘

en la Figs 29.-

WA TIITIT

dwrs  Mies

Pig. 29.~ Sistema de troquelamientos sobre el muro
Milan.-
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VI.b.- DISENO DE LA ATAGUIA DE CONCRETO (MURO MILAN)

Para el diseho del muro milan es necesario analizar
todas las condiciones en que este trabaja y determinar -
l1a mas desfavorable, con la cual se debera disefar dicho

elemento.-

Las condiciones en que trabaja este elemento son las
que se indican en la siguiente figura, sobre los ejes - =~

X-XyY-Y.-

Wire  Miden

Eavolvente da bot
Enpuien Attivades,

13.em

.

Fig. 30,- Condiciones bajo las gue trabaja el muro
milan.
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Se analizara’ primero la condicion en el eje X - X.-
Se determinaran los momentos actuantes bajo estas condi-

ciones, de la manera que se indica en seguidai

fr———— 3.iRm Ao 212

2 12a. e . 72, et g § 2n. ]

Fig. 31.- Condiciones estructurales a la Ataguia de
Concreto.~

RIGIDECES:

NUDO (1) El = Cte.

rpy - 0= 4EI = 4 = 1.282
L 3,12

ry = 2= A4EI = 4 =1.47
L 2.72

NUDO (2)

rp = 1 = 4E1 = 4 = 1.47
L 2.72

l’.‘z -~ 3 = 4E1 = 4 = 1.47
L 2.72
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NUDO (3)

t3-234EIl 4 = 1.47
T Z.92

r3-4.4m- 4 = 1,47
T 7.72

NUDO (4)

r

- 3= 4E1 = 4 = 1.47
L

4 p- 2. .
!‘4-5=0

FACTORES DE DISTRIBUCION:
FDO - 1 =0

FD1 - 0 = X, -0 = 1.28 = 0.4654
rp =0+ 1y -2 1.28 + 1.47

FDl - 2 = r] - 2 = 1.47 = 0.5341
ry ~=0+ry .2~ 1.282 « 1.47

FD2 = 1 = r2_-1 B 1.47 = 0.5
rp -1+ r3 -3 1.47 + 1.47
FD2 - 3 = r2 -3 = 1.47 = 0.5

£y - 3+ rs .1 1.47 + 1.47
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- '3 = 2 = 1.47 = 0.5
FD3 = 2 =2+ 3 -4 T.47 + .47
FD3 - 4 = rs — 4 = 1.47 = 0.5
r3 - 44 r3 - 2 1.47 « 1,47
FD4 = 3 = __¥4 — 3 = __ 1.47 = 1.0
r4-3+r4-5 1.47 + 0
MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO.-
31 -,
o ()
Mo " 7’ (L ) ey :
T
ATV 387, |
el > e )
I wo 1 w0 uz) up wsi f : ||
o Vi 1| Vo4 !
v il !

3o f T~ et :-ou
g \i ‘

a 1 ‘Q. " ‘4}, b "w @« v

pm— b i me—tfm—— } T2, —— e} Tl —=—f=——pT7a —="—R.Ilp ——
o 1 1] L] -

0.3 fen/m
493 150 /m

\ 7
|
i
l

Fig. 32.~- Momentos de empotramiento que actuan so-
bre el muro milan.-~

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SECCION 1.~

(“" eaaima
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Mo = M1l = w12 = (8,5)(3,12)% = 6.895 Ton.-m.
12 12

12
Ro = R1I = wl = (8,5)¢(3.12) = 13.26 Ton.
2 2

p—

b T e ||

e R0 et

Mo = 1 PL? = ?L (3.1)(3.12)% = 1.51 Ton-n.
;) 0

——

2

MII = _1 FL%= _1 (3.1)(3.12)2 = 1.0 Ton.em

30 30
Ro = PL = (3.1}(3,12) = 3.224 Ton.
3 3

RIT = PL = (3.1)(3.12) = 1.612 Ton.
3 6

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SECCION IX.~-

[ 0] [12]
or®.8 Ves/m

[ KL Tt |
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MID = M2I = w12 & (B.5)(2.72)% = 5.24 Ton-m.
12

-

R1D = R2I = w1l = (8.5)(2.72) = 11.56 Ton.
2 2

e R

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SECCION IIIL.~

M2D = M3T = w12 = (8,5)(2,72)% = 5.24 Ton-m.
12 12

R2D = R3T = w1 = (8,5)(2.72) = 11.56 Ton.
2 2

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO DE LA SECCION IV,~

_L [YA£1 1

i

AT SNE T b Seaan b
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M4I = pa2 [}o -15a+64d2

)
a2 = 3,57 (1.68)2 = 0.3358

30 30

W)

15 a =15 (1.68) = 9,264
T 2.72

N

64

4= 6 (2,992 - 7,25
L 2,72

0.3358 [ 10 ~ 9.264 + 7.25]= 2.68 Ton-m,

M4I
M4I = 2,68 Ton-m.

M3D = pa’ [45 a-36 a_ZJ
L L2

al = (3.57)(1.68)2 = 0.0559

180 180

45 a = 45 (1.68) = 27.79
L 2,72

2
36 al = 36_(1.68)2 = 13,733
L (2.72)

M3D = 0.0559 [ 27,79 - 13.733] = 0.785 Tonem.

R4 = Pa (1/3 a + b) = 3.57 (1.68) (1/3(1.68 1.04]
2L

N

2(2.72

]

v
Y]
0
~
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R4I = 1.76 Ton.

(3.57)(1.68)(1'68. ) = 5.997 (0.205)

a
R3D = Pa (SE) 30293

1,23 Ton.

R3D = 1.23 Ton.,

i
roasr .%/.. ( )

M3D = 1/12 Pa? [4g+ 2 b2 4 a2
L 1.2 L2

1712 Pa? = 1/12 (3.57)(1.04)2 = 0.321

4b=4(1.68) = 2.47
L "2.72
2 p? = =

= 2(1.68%2 = 5,645 = 0.77
Lz  (2.72) 7.34

a2 = (1.04)2 - 0.1461
12 (2.72)2

n
n

M3D = 0.321 (2.47 + 0,77 + 0.146) = 1,086 Ton-m.
M3D = 1.086 Ton.-m
M41 = 1/12 pa? [3-29-9}-2;,2
L L2 L2
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1712 Pa = 1/12 (3.57)(1.04)2 = 0.321

2p=2(1.68) = 1.235
L ~2.72

p2 = {1.68)2%= 0.3814
1.2 {2.72)2

222 = 2(1.04] = 0.2923

1.2 (2.72)2
MAI = 0.321 [3 - 1,235 - 0,3814 - 0.292:5'= 0.35 Ton.m
B30 = Pa (L_s b) = 3.57 (1.04) (272 + 1,68y _
PR 2(2.72)

3,71 (0.808B) = 3.00 Ton.

. R3D = 3,00 Ton.-

R4AI = Pa (a_) =(3.57)(1.04) _1.04
2L 2(2.72

0.70894 Ten.

3.71 (0.1911) =

R4I = 0.7089 Ton.

LIRR Y

N3y LR TINY: % L1 DATSS
Lnlze,

P [ R Y N —d
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M3ID = M4l = (w)(1)2 = (4.93)(2.72)2 = 3.04 Ton-m.
12 12

R3ID = R4l = WL = (4.93)(2,72) = 6.705 Ton.
2 2

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SECCION V.-

b .( i % ::1‘";»(‘-]‘-1- PRI
493 1/e. IR N

232 B, et

M4D = va = (5‘72)!2'322 = 4.42 Ton-m,.
3 3 )

RAD = 4,93 x 2,32 = 5.72 Ton.,
2

Para obtener 1os mementos de empotramiento finales -
en cada seccidn se suman todos los momentos que actuan a‘
cada lado de los apoyos correspondientes a la seccion en'

. * 2 : (2
cuestion como se indica a continuaciont
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FIG. # 33.~ ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE LA
ATAGUIA DE CONCRETO.
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Con los momentos finales de empotramiento conocidos,
el siguiente paso es equilibrar el sistema por el método®

de Cross, el cual se presenta a continuacidédni

METODO DE CROSS.

1
= [EXT AN TIT) [IEX ANCICN | ANy oo ]
-9 +7.895/-5.24 +5.!‘L-5.2‘ +5.24-4.91 +6.071-4.42

0.418 —=tteme ~ 1. 238 1. 418 e = 0.7081
01772 msmane 4 0. BBAU[ 40,384 8 —mme 4 0.ITTE
0,081 @t = 0. C825|-0. 0968 —ir =0, 04750 IRQ3 ~am  ~0.28310. 203 — 01888

0.043 +0.00888140, 40.06940. T8I T et 1. 023

40.383H0.300 ———am 40,0178
7.42 +6.576-6532 +4.925-4.925) +8.5665-5.5668 +4.436-4.42

Los momentos que se han obtenido por el Metodo de -~
Cross son 1ot que actuan en el eje X - X sobre el muro mj

lan.-

DIAGRAMA DE MOMENTOS EM EL EJE X « X.=
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DIAGRAMA DE CORTANTES EN EL
EJE X = X

ANALISIS EN EL EJE Y - Y.=-

DIAGRAMA DE MOMENTOS.

— oy

(-

o

o u.'l‘.u.ul.n‘ 30,08 Ten-m
%ﬁWﬂ/,,,,,, - -

R

-+ -

g ’//%}/(/%///////W////ﬂ//’“’"' [CZPe Veunslite1(2.3) 528,48 Ton,

—

Analizando los resultados de los momentos y cortantes

con los ejes X ~ Xy Y - Y, se puede ver que el momento y'
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cortante mas criticos se presenta en el Eje Y - Y. Por -
tal motivo el muro milan se disefiara para los dos ejes -
(X - Xy Y - Y) con los valores obtenidos en el eje Y - Y.
Con esta condicion de momentos y cortantes el armado re=-
sulta uniforme en toda la seccidn. Esto es con el fin de!
tener la seguridad de que el muro milan trabaje en forma®
segura, aumentando para este efecto un porcentaje de ace-
ro con respecto al que deberia tener si se armara con los

Momentos y Cortantes obtenidos para cada eje.

DETERMINACION DEL ARMADO.

84 cn.

tibem

Datost

= 30.68 ru-a. £'C = 250 Kg/cm?
V = 26.68+w fy = 4200 Ka/cm2
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Del Reglamento del D.D.F.

f* = 0.8 £f'% = (0.8)(250) = 200

f*c = 0.85 f*c = (0.85)(200) = 170

Fc = 1.4
Fr = 0,9

Mu = (30.68)(1.4) = 43.0 Ton-m.

En este casoi

Mu = MR =

a

3,0 Ton.-me«

Del Reglamento dei D.D.F.

MR = FRbd? £"c q(1l - 0.5 a)

Si MR = 43.0 Ton.-m,

Tenemos)
4*300,000 = (0.9)(100)(54)2 (170)(q - 0.5 q )
4°300,000 = 44'614,800 (g - 0.5 q )
q-0.5g = 4'300,000 = 0.09638

44'614,800

q -0.5q = 0.09638

q = 0.1015
Perot q = fég
Despe jando p tenemosti
p = gf'c = (0.1015){(170) = 0.004108

£y

4,200
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P = As de donde:

As = pbd g

100
54

»
a
)

= (0.004108) (100) (54) = 22,18 cm.

As = 22.18 cm.

Area de varillas del No. 6
Asg = 2.85 cm?

Varilla del No. 6 en un metro de ancho.

Vs #6

A = _22.18 = 7.81 :8 Varilla.
AV #6 2.85

Vs #6 = 8 (Varillas en un metro)

Separacion entre varillas (S)

S =_100 = 100 = 14.28 =15 cm.
7 -

S = 15.0 cm,
Revisado el Acero minimo (D.D.F.)

As min. = 0.7 _Jf'e b d

i

fy

As min. = 0.7 VY250 (100)(54) = 14.23 cm.
4200

As min. = 14,23 cm.
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De dondet
As > As min (Aceptable)
Revision por Cortante.

VCR = 25,520 Kq.

vc=FRbd +*c (0.20 + 30 p) p & 0.01
vC = (0.8)(100)(54) 200 (0.20 + 30(0.004124))

VC = 19.776 Kqg.

El armado se presenta en la Fig. 34.-
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Y. N00 @ iSem, 8

T

oe

vw.ate @ 13w

15

Ii

Fig. N? 34 Armodo del Muro Milan
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ViII.-CONCLUSTIOQNESs

Las conclusiones que podemos obtener de los temas -

expuestos en esta tesis son las siguientes:

le=

3.~

El problema principal que afronta la Mecanica de Sue
lps. es el desconocimiento del comportamiento real =~
del suelo. Este desconocimiento, se debe a la varia-
cion estratigrafica del suelo y a 1a idealizacion de

los8 parametros que intervienen en el.

Las teorias de 1los empujes cumplen una mision acade-
mica muy importante, pero no llegan a determinar los
empujes reales, debido a las simplificaciones burdas

que en estas teorias se hacen,

Los metodos practicos, es necesario afectarlos de --
factores de sequridad altos para garantizar el fune-

cionamiento adecuado de los elementos de retencion.

Debido a la demanda cada vez mayor en: ¢l uso de Es--
tructuras de Retencion, se justifica el estudio y de
terminacidn de un metodo practico para el calculo de
empujes en estructuras de retencion bajo condiciones
reales de trabajo, con las caracteristicas propias -

del suelo de la Ciudad de Mexico.
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. .
5.- En la ciudad de Mexico se justifica, fisica y economi
camente el uso del muro milan como estructura de re--

tencion flexible.
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