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I.- INTRODUCCION.-

La demanda que impone el crecimiento demográfico. al -

ramo de la Construccidn hace que los procesos y metodos de' 

Construcción se perfeccionen, para satisfacer la demanda s~ 

licitada.-

En el Area de Geotecnia, en la actualidad es común que 

se requieran excavaciones de gran profundidad, en áreas de' 

consideración. Esto hace que se desarrollen teorlas y méto

dos, para determinar los empujes que actuan en los elemen-

tos de Retención, con lo cual se podrá determinar la estab! 

lidad de la propia excavacion, y también de las construcci2 

nea que existan en su alrededor.-

Dependiendo de las condiciones en que trabaje la es- -

tructura de retenci6n, se pueden clasificar en1 Rlgidas y -

flexibles. 

En esta tesis se trataran las estructuras de retención 

flexibles. 

Ademas se exponen las teorÍas cl~sicas para el calculo 

de los empujes. asi como metodos prácticos 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 retención del edificio del First National CITIBANR, loc,1 

lizado en la esquina de forman las calles de Reforma, Praga 

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

En la Ingenierla Civil se necesita hacer desniveles en 

los terrenos en que se edifica una obra, El desnivel const,i 

tuye un corte de tierra.-

La construccidn de cortes de tierra, plantea a la mee~ 

nica de suelos, el problema de mantenerlos estables. Ante-

riormente los desniveles se diseñaban con reglas emp!ricas, 

que daban resultados inseguros y antieconómicos. 

La mecánica de suelos ha desarrollado métodos para man 
tener estables los cortes de tierra, utilizando cuando así• 

se requiere, estructuras de retencion.-

En el siglo XVIII se inició el desarrollo de hipÓtesis 

que explican el comportamiento de las estructuras de reten

ción.-

Coulomb (1776) y Rankine (1857) desarrollaron las pri

meras teor!as, referentes a los empujes de las tierras so-

bre las estructuras de retención. 

El propdsito fundamental de este tipo de construccio-

nes es mantener una diferencia de niveles en el suelo y re-



-4-

sistir las presiones que son generadas por e1,·cuando los -

cortes son inestables por s! solos. 

En 1a Ingeniería actual se usan dos tipos de estructu

ras de retenci6n1 las rígidas y las flexibles. 

Las estructuras rígidas generalmente se construyen de' 

mamposter!a o de concreto que resultan fáciles de insta1ar, 

resistentes al deterioro, econ6micas y seguras. 

/:?S;.~f ;~ /:: \'~ ;: i 

·'St.·;;,. 
·;.··:."·::_:.· .. ·:.·.:',: 

.'.': ..... ·.·· .... 
(a) 

Fig. 1.- Estructuras Rlgidas1 a) Muro de Mamposter{a -
b) Muro de Concreto Reforzado. 

Las estructuras r!gidas 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 retenci6n rígida, -

se obtiene utilizando su peso propio, o el peso de la tie-

rra que soporta. A base del peso se evita el volteo y desli 

zamiento que originan las presiones del terreno que sostie-

ne.-

Las estructuras de retención 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 construcci6n.-

En general las estructuras flexibles se denominan ta-

blaestacas y cuando son utilizadas apropiadamente, la condi 

ción de trabajo de ellas es eficiente, su colocación es rá

pida y facilitan las condiciones de trabajo en el lugar de' 

la obra.-

El estudio de estas estructuras flexibles es el objet! 

vo primordial de la presente tesis.-

Las tablaestacas son estructuras continuas, prefabric~ 

das en tramos y unidas por juntas. Hay diferentes tipos de' 

tablaestacas y de juntas, cuyo uso depende de las caracte-

rísticas del suelo que van a soportar y del objeto de la e~ 

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

Las tllblaestacas se pueden clasificar en base a1 

III-1.- LOS MATERIALES QUE LAS CONSTITUYEN. 

III-2.- LA FORMA EN QUE TRABAJAN. 

III-1.- LOS MATERIALES QUE LAS CONSTITUYEN& 

Los materiales más comunmente usados en la fabricacion 

de tablaestacas sona 

IIl-1-1.- MADERA.

III-1-2.- ACERO.

IlI-1-3.- CONCRETO.-

llI•l•l.- TABLAESTACAS DE MADERA.-

Las tablaestacas de madera se usan en general en forma 

temporal mientras se realiza la edificación.-

Este tipo de tablaestacas es usado cuando la altura que 

va a ser soportada es reducida, En caso que sean usadas en -

suelos muy hÚmedos 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 reforzán

dolas con otros materiales como acero y concreto, 
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Los tipos de tablaestacas más comúnmente usadas en la' 

actualidad son• a tope, machimbradas con tornillos y con 

uniones metálicas. Estas son mostradas en la Fig. 3.-

Para que las tablaestacas de madera sean hincadas, es• 

necesario fabricarles una punta que se recubra con acero y' 

diseñada en forma que empuje la tablaeataca que se coloca,• 

contra la tablaestaca ya colocada, El objeto de la cubierta 

de la punta es darle mayor resistencia a la ruptura y faci

litar la penetraci6n del elemento estructural en el suelo -

donde se coloca.-

La Fig, 2 muestra una punta de tablaestaca que facili

ta la penetración 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 retención del suelo es lo que se denomina tablaestacado.-

La continuidad del tablaestacado se logra usando una -

junta conveniente. El alineamiento del tablaestacado se lo

gra utilizando la propia junta, o una guia colocada sobre -

el terreno en donde se hinca el tablaestacado.-

La junta se diseña en funcion del empuje que deber6 r~ 
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sistir la tablaestaca y si es posible, usarla como guía de -

la estructura de soporte.-

En el caso que la junta se use como unión entre las ta

blaestacas, el alineamiento debera darse con dos rieles de -

rierro1 concreto o madera, colocados sobre el suelo, fijando 

el perímetro del eje de la tablaestaca.-

..... ,. 
Fig, 2. - Forma que debe tener la tablaestaca de madera' 

y manera de hincado,• 

La junta deberá logar que las tablaestacas trabajen en• 

forma continua como un solo elemento.-

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

tablaestacas de madera. 
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a) JUNTA A TOPE1 PARA TABLAESTACAS ECONOMICAS DE 
POCA IMPORTANCIA • 

. . . . 

b) y e) JUNTAS MACHIMBRADAS 1 LAS MAS COMUNMENTE USADAS, 

d),- UNION METALICA. 
MuY FLEXIBLE! UTIL CUANDO EL EJE LONGITUDINAL 
DEL TABLAESTACADO TIENE NUMEROSOS CAMBIOS DE' 
DI.RECCION. 

FIG. # 3,- JUNTAS MAS USADAS EN TABLAESTACAS 
DE MADERA. 
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Las tab1aestacas de madera encuentran su uso más ade-

cuado en sue1os suaves. arenosos y arcillosos. Debido a que 

estos tipos de suelos presentan poca resistencia a la pene

tración. no asi. los suelos duros o los suelos donde se pr!! 

sentan bolees u otros tipos de material rocoso.-

Las tab1aestacas de madera se pueden construir fácil y 

r&pidamente en el mismo lugar de la obra. casi a la par del 

hincado de aquellas. Es importante mencionar que las tabla

estacas de madera son económicas y seguras en un rango de -

alturas y presiones reducidas.-

111-1-2,- TABLAESTACAS DE ACERO.-

Las tablaestacas de acero son usadas en suelos duros.• 

asi como donde hay presencia de gravas, arenas y boleas. 

El principal problema que se presenta al hincar tabla

estacas en suelos duros es la generación de fuertes resis-

tencias a la penetración de ellas, induciendo grandes es- -

fuerzos de flexión y compresión.-

El acero es el material más adecuado para ser usado -

cuando se presentan esfuerzos de magnitud considerable, ya' 

que el área transversal nec~saria para resistir un esfuerzo 

dado es menor en el acero que en madera o el concreto, y si 
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el área transversal de la tablaestaca es menor, será también 

menor la resistencia a la penetración que oponga el sue1o.-

!. ,, 
'' il 
'' '' 

a llUltl 

Fig. 4,- Esfuerzos de flexión y compresión generados al 
hincar las tablaestacas.-

Es importante mencionar que las tablaestacas de acero -

presentan muy poca deformaci6n bajo las grandes presiones -

que son capaces de soportar.-

Las tablaestacas de acero.se pueden usar varias veces y 

permiten modificaciones durante la obra, rápidas y segurasl' 

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, necesitarían secciones transversales muy robustas, lo' 

cual redunda en mayor trabajo y costo.-

Las tablaestacas de acero no son muy usadas en México,• 

porque el acero es muy caro y diflcil de conseguir1 y por lo 

reaular se mandan fabricar sobre medida a las compañías de -

la industria del Hierro y del Acero, o en su defecto se im-

portan de otros pa!ses.-

En seguida se presentan algunos tipos de tablaestacas -

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

III·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 ahi mismo. Son utilizadas -

principalmente en lugares donde se presentan presiones impo~ 

tantea de tierra y cuando resultan mas econ~micas que las de 

acero.-

Una ventaja importante de este tipo de tablaestacas es• 

que trabajan satisfactoriamente bajo el nivel del agua sin -

practicamente ningún mantenimiento. Otra ventaja también im

portante es que pueden fabricarse en el lugar de la obra,-
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(como ya se mencionó anteriormenté) a la medida y ancho de' 

acuerdo al proyecto previamente elaborado,-

Loa inconvenientes que presentan las tablaestacas de -

concreto reforzado sona en primer lugar el peso propio que• 

es mayor que el de las tablaestacas de madera o acero, obli 

gando a utilizar equipos más pesados para las maniobras.-

Debido a la forma en que trabaja el concreto reforzado 

es necesario manejarlas con más cuidado que las tablaesta-

cas de madera y acero. También es necesario mencionar que -

el volumen de tierra que debe ser desalojado al hincarlas en 

el suelo es grande, por lo que se hace más difícil la pene

tración. Requiriéndose equipos más pesados para su hincado, 

En la Fig, 5 se muestran dos tipos de tablaestacas tí

picas de concreto reforzado.-

III-2 ,- DE ACUERDO A LA FORMA EN QUE TRABAJAN,-

De acuerdo a la forma en que trabajan las tablaestacas 

se pueden clasificar en1 

III-2-1,- TABLAESTACAS EN CANTILIVER. 

III-2-2,- TABLAESTACAS APOYADAS1 ANCLADAS O APUNTALADAS.-
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III-2-1.- TABLAESTACAS EN CANTILIVERt 

La característica 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 propio suelo y la estabi 

lidad de la tablaestaca depende de la penetración en la PªL 

te del suelo que no se removerá al realizar el desnivel.-

.. . . . . . . . . ~ .. :~. 

;:_::'.-.:"·:.:: •; .. :-~>":-.: :·-.: 

, .......... ,---~ .. :·;·: ... :;~~~f. :.~({.\':t{;)~; 
· .. : ·~:.; : ... : :· ... ~ .. : ..... : : ··• ; 

Fig. 6,- Tablaestaca en Cantiliver.-

Al diseñar la tablaestaca en Cantiliver se necesita -

analizar la penetración 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, También debe cui 

darse la forma de la tablaestaca y la resistencia del mat~ 

rial con que este fabricada, ya que de todo lo anterior d~ 

pende la capacidad de retencidn de la estructura.-
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111-2-2.- TABLAESTACAS APOYADAS1 ANCLADAS O APUNTALADAS• 

El tablaestacado apoyado debe su estabilidad a la pen~ 

tración en el suelo y a un sistema de apoyo que contraresta 

las deformaciones que se presentan en la parte sup~rior oe• 

las tablaestacas en Cantiliver. En estas condiciones el ta

blaestacado apoyado que tenga sección transversal y empotr~ 

miento igual a los del tablaestacado en Cantiliver soporta

ra presiones mayores.-

El apoyo de las tablaestacas se puede hacer de varias' 

formas, las más comunes son las que se muestran en la Fig.• 

7.-

La tablaestaca apoyada con anclaje deja libre el espa

cio que circunscribe. No así el apuntalado que ocupa parte' 

del espacio interior circunscrito.-

El apoyo con anclaje o el apoyo con apuntalamiento se• 

utiliza dependiendo de las condiciones físicas o económicas 

de la obra que se construye.-

Para determinar las secciones transversales y la longi 

tud del tablaestacado, es necesario calcular los esfuerzos' 

qenerados en el suelo, los cuales deben de ser contraresta

dos por las tablaestacas. La distribución de estos e~fuer--
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zos a lo alto del tablaestacado depende de los desplazamien

tos laterales que se producen en el terreno como se demues-

tra posteriormente1 los esfuerzos a su vez son función de la 

rigidez del material de que este fabricada la tablaestaca, 

Es también importante determinar la forma de apoyo y el 

lugar más adecuado de su colocación, para el mejor funciona

miento de las tablaestacas.-

IV,- TEORIAS PARA EL CALCULO DE LOS EMPUJES,-

IV-1.- TEORIA DE COULOMB. 

El primer intento para calcular la presión de la tierra 

sobre elementos de soporte fue realizada por Ch. A. Coulomb' 

(1776),-

Aplicó los principios básicos del equilibrio lfmite para 

obtener el empuje de un relleno limitado por una pared de re

tención.-

La solucion se base en la hipotesis 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 homog~ 

neo y su resistencia al esfuerzo cortante se expresa de la si 

guiente manera• 

S C +V-Tg f/1 
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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 resumen1 las hipÓtesis propuestas por Coulomb, -

son las siguientes1 

1.- El suelo es isótropo, homogéneo y posee resistencia -

debida a la fricción interna y a la cohesión 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 fricción y cohesión desarrolladas a lo' 

largo de la superficie de falla se distribuyen unifor

memente.-

Además se agregaron las siguientes hipÓtesist 

1.- La cuña formada por la superficie libre del suelo, el' 

muro de retención y la superficie de falla, denominada 

"Cuña de falla", se comporta como un cuerpo r!gido .-

2.- La cuña de falla al moverse sobre el respaldo del muro 

desarrolla fuerzas de fricción a lo largo del respaldo. 
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3.- El problema es bidimensional porque solo se analiza una• 

sección transversa1 de un muro semi-infinito.-

Con las anteriores hipÓtesis se pueden hacer los siguien 

tes análisis.-

TEORIA DE COULOMB EN SUELOS CON COHESION Y FRICCION.-

METODO DE LA CUÑA. 

A.- ANALISIS DE LOS EMPUJES CUANDO EL MURO CEDE.-

Este análisis se puede hacer gráfico o anal{tico, a con

tinuación se presenta el análisis gráfico.-

Las fuerzas que actuan en la cuña de falla con las cua-

les se construye el dinámico de fuerzas son las siguientes -

(Ver Fig. 8)1 La fuerza de fricción sobre el respaldo del my 

ro (Cw), la cohesión entre el suelo y el muro (E Tg ~), las' 

fuerzas de fricción y cohesión sobre la superficie de falla' 

(Cs+RTg. 9), y el peso de la cuña de falla (w) .-

En la Fig. 8 (b) se determina el valor del empuje por medio' 

del polÍgono de fuerzas. De este sistema de fuerzas conoce-

mes la magnitud y direccidn de Cw, es y w1 también conocemos 

la dirección de E y R desconociendo sus magnitudes, las cua

les podemos encontrar por medio de su intersecci~n en el po-
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ligono de fuerzas.-

(b) 

(a) 

Fig, 8.- a) Cuña de Falla. b) Pollgono de Fuerzas, 

Hasta el momento se ha analizado una supuesta cuña 

de falla, de la cual se ha determinado el empuje. Pe.ro• 

es necesario analizar varias de las posibles cuñas de -

falla, para poder determinar el empuje máximo con el -

cual se debe diseñar la estructura.-

Para ilustrar la manera de determinar el emnuje 

máximo se plantea un ejemplo esquem&tico y se seguirán• 

los pasos del m~todo, en el orden que a continuación se 

menciona.-

lo.- Se dibuja el elemento de retención y la supeL 

ficie del relleno a una escala apropiada, y -

se suponen varias cuñas de falla (Ver Fig. 9), 
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20.- Se calcUlan los pesos de cada una de las supue~ 

tas cuñas de falla, en este caso, las cuñas son1 

ABE1, ABE2, ABE3• Dibujándose a escala en el PQ 

ligono de fuerzas (Ver Fig. 9).-

Jo.- Se calculan los valores de cv y cs. Cv se calcu

la multiplicando el valor de s por la longitud -

de AB. Para calcuJ.ar los valores de es se multi-

plica el valor de E por la longitud AE¡, AE2 y -

AE3 respectivamente, Trazándose estos valores, -

asi como los pesos correspondientes a cada cuña• 

como se indica en la Fig. 9,b, 

4o.- Se trazan los valores de Ce a la escala apropia

da, llevando paralelas a las superficies de fa-

lla consideradas como se indica en la Fig, 9.b. 

So.- Por los vectores correspondientes wi ••• w2 ••• Wn 

se trazan paralelas a Ea (Nótese que la dirección 

de Ea permanece constante para cada problema, de

pendiendo del ángulo { que es el ángulo de fric

cion entre el suelo y el elemento de retención.) 

60.- En seguida se traza el vector R como se indica en 

la Fig. 9.b. cuya dirección forma un ánqulo ~ con 

la perpendicular a la superficie de falla de la -

cuña considerada.-
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7o.- La intersección de los vectores R y Ea define el -

lugar geométrico de una curva.-

Bo.- 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 diseñar la es--

tructura. 

(o) ( b) 

Fig, 9.- M¿todo de la cuña para suelos con cohesión y -
fricción segun la teoría de Coulomb cuando el 
muro cede.-
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B) ,- ANALISIS DE LOS EMPUJES CUANDO EL MURO 
PRESIONA HACIA EL INTERIOR DEL CORTE, 

En el caso del análisis de los empujes cuando el muro -

presiona hacia el interior del corte también se puede llegar 

a aplicar la teorla de Coulomb simplificando la forma de la' 

superficie de deslizamiento curva, poi una superficie plana. 

En estas condiciones también puede encontrarse el empuje de' 

proyecto por un procedimiento de tanteos análogo descrito p~ 

ra análisis de los empujes, cuando el muro cede. Al analizar 

los empujes cuando el muro presiona hacia el interior del -

corte, la teoría 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 práctica real esto no ocurre, también el suponer qup ur -

plano define la superficie de falla es un error, del cual -

Coulomb se dio cuenta, pero esto simplifica la solución del' 

problema y el error que estriba esta simplificacion, es gen~ 

ralmente pequefio para el caso cuando el muro cede.-

Las hipÓtesis que se establecen para desarrollar la teo 

ría 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 simultánea

mente, son aproximaciones gruesas, lo que justifica la hipó

tesis que la superficie de.falla es recta, aún cuando Coulomb 

en sus consideraciones iniciales la supuso curva.-

Todas las hipÓtesis de la teoría 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 teoría de Rankine considera básicamente las mismas -

hipÓtesis que la de Coulomb a excepción de que el no consid~ 

ra fricci6n en la pared del muro, e introdujo los conceptos' 

de empuje activo y pasivo.-

Las hipótesis de la Teoría de Rankine son1 

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

20.- No hay fricción en la pared del muro.-

Jo.- La ley de resistencia al esfuerzo cortante es la -

siguiente• 

S C + 'r Tg fil 
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Considerando un elemento de suelo de altura .!!! situ.i} 

do a una profundidad a. en el interior de un semi-espacio' 

de suelo en reposo, es decir1 sin permitir ningÚn despla

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

A_ -y····" 
Fig, 10 Esfuerzos actuantes sobre un elemento de su,2 

lo en reposo.-

En estas condiciones P• = '6 z en donde ll' es el peso -

especifico correspondiente al estado en que se encuentre' 

el suelo.-

La presidn vertical actuante origina un esfuerzo ho-

rizontal que vale• Ph = Koll'z,-

En donde Ka es un coeficiente de proporcionalidad que 

relaciona Ph con Pv y se denomina coaf iciente de presión -
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del suelo en reposo.-

A partir del estado de esfuerzos del suelo en reposo 

se puede llegar a la falla por dos caminos que son1 

lo.- Al disminuir el esfuerzo horizontal manteniendo 

el vertical constante hasta llegar a la ruptura, 

se tiene que1 

Ph = Ka !' z 

Cuando se llega a la presión mtnima que resiste el -

suelo en donde Ka se denomina coeficiente de presión acti 

va de los suelos.-

Debe notarse que en este caso Ph y Pv son esfuerzos' 

principales, ya que por hipÓtesis no existen esfuerzos -

tangenciales en planos horizontales y verticales. El es-

fuerzo vertical es el esfuerzo principal mayor.-

2o.- 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 de1 

Ph Kp'd' z 
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Que es la presión máxima que aguanta el suelo antes 

de fallar, dondet 

Ph • Presión horizontal. 

Kp • Coeficiente de la presión Pasiva de los suelos. 

~ • Peso específico del suelo en el estado en que -
se encuentra.-

z • Profundidad bajo la superficie del terreno.-

Las dos posibilidades anteriormente mencionadas se -

analizan con más detalle a continuación y son los que de

finen los estados plásticos de Rankine.-

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

estados plásticos de Rankine.-

Un suelo esta en estado plástico cuando se encuentra 

en estado de falla incipiente generalizado, provocado ya' 

sea por una disminución del esfuerzo horizontal hasta 11~ 

gar a la ruptura del material, en este caso se genera la' 

presión activa o bien se incrementa el esfuerzo horizon-

tal hasta llegar a la ruptura, produciéndose el estado PA 

sivo como se ve en la Fiq. 11.-

En el campo la disminución del esfuerzo horizontal -

se produce cuando el muro de retención cede, al ser empu-
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jado por la tierra. en este caso se pone en actividad el 

suelo "siquiendo" el muro.-

.... 
•• 

Fig. 11 Estados Plásticos de equilibrio en el 
diagrama de Mohr, en suelos con cohe
sión y fricción.-

El incremento del esfuerzo horizontal se efectua --

cuando el muro de retención empuja al suelo, resistiendo 

el suelo pasivamente este empuje.-

A continuación se presenta la manera de obtener - ~ 

el esfuerzo activo.- • 
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1 ~l~~~~~-t-~~~~~~~~~~~~~~~~~-t-~~~~r 
1 
1 
1 

~ 

Fig. 12.- Determinación de los Esfuerzos.-

* Esta manera de obtener los esfuerzos fue deducida 

por el Ing, Francisco Zamora Millan. 

De la Fig. 12 por igualación de la geometría de los 

triángulos tenemos que1 
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h - e ll (1) íi-=c .. ¡-a 

Restando uno a cada miembro de la igualdad para que• 

no se altere, ten&110s1 

~ª : g _ 1 = !i - 1 (2) 

Sacando un común denominador en cada miembro de la -

Ec. (2), tenemos• 

~ z - t - 11 a + lt .'d z - ,- a 
11 a - e .- a 

~, -h • 'tfz -ra (3) 
a - e ra 

De la Fig. 12, tenemos1 

U"' R (4) 
Tg. (45 - iii/2) 

i a = R Tg, (45 - f6/2) (5) 

2R"' ~z =ra (6) 

Sustituyendo los valores de las Ec, (4) y (5) en ·

(3), tenemos1 

R - R Tg, (45 - f6/2) 
Tg. (45 - ¡¡1/2) =~Z -ra = 2R 

RTg,(45=f6/2)-C ra fii 
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Dividiendo ambos miembros entre R para que no se a1-
• 

tere la igua1dad, tenemos• 

Tg. ( 4g _ j/2 ) - Tg. (45 - 1/2) • 

R 'l'g. (45 - 1/2) - C 

Sustituyendo el vaior de R y despejando r a, se ob-

tiene lo siguiente1 

ra[ 1 
Tg. ( 45 - jJ./2) 

- Tg, ~ 2[...rz-Ca 
(45 - 112 • 1 2 > 

Tgo(45 - 1/2)~ 

r a~l - Tg.
21 45 - l!l2t] 

['Ir z Tg, (45 - 1/2) -

Tg. ( 45 - jJ./2) 
,. 

'f'a Tg, (45 - l/2)-2c] 

l!z Tg,2(45 - 1/2) -

ra ( 1 - Tg,2( 45 - 1/2)) '('a Tg, 2 (45 - l/2)-2C 

Tg, (45 - 1/2~ 

[ r a (1 - Tg, 2 (45 - 1/2) + ['d'z Tg,
2

( 45 - 1/2) -

ra Tg, 2 (45 - 112>] • 
2C Tg, ( 45 - 1/2~ 

[ra ( 1 - T{l. 2 (45 (1.,1..2.) )+ [~z Tg, 2 (45 - 1/2) -

rg.ac4s ll.a~ 2C Tg, (45 - 1/2)] 
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~a • 'tz Tg,2(45 - fl/2) - 2C Tg. (45 - fl/2) (7) 

Si se define• 

N fl • Tg, 2 ( 45 + fl/2) (B) 

Entonces tenemos• que la presión activa es1 

ra·~-~ (9) 

Integrando esta expresidn a lo largo de la altura del 

muro H se obtiene• 

Ea • (10) 

La linea de acción del empuje es horizontal y pasa -

por el centroide del área total de presiones.-

La expresión (9) indica que para valores pequeftos de 

(z), las presiones en el muro son negativas1 es decir, 

existe una zona de tensiones. La profundidad a la que 11~ 

ga esta zona (tomando como referencia la superficie del -

suelo retenido) se obtiene igualando a cero ecuación (9), 
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ij - !i-· o 

Aj. 2C 
~ 

Zo ... • ~ .fW (11) ., 
Siendo Zo la profundidad abajo de la cual ya no hay• 

tensiones en el suelo.-

La altura crítica teórica con la que puede mantene_I: 

se sin soporte el suelo en corte vertical puede calcula.!; 

se igualando a cero el empuje total (Ec. 10) en cuyo ca-

soa 

H cr. = ~ ,JN1" (12) 

Si por efecto de las tensiones el relleno p~diera 

agrietarse, ha de tenerse en cuenta que dejarán de produ

cirse empujes horizontales y la fuerza total debe de cal-

cu1arse tomando en cuenta este hecho.-

El valor de las tensiones varía con la fricción y -

cohesión del suelo.-



Como regla práctica los empujes pueden calcularse en 

base al triángulo inferior de compresión mostrado en la -

Fig. 13 que se presenta a continu~ción, 

u 

Fig. 13.- Distribución de las presiones Activa y 
Pasiva en suelos con cohesión y fricción, 

El empuje Pasivo se determina de la misma manera c2 

mo se obtuvo el empuje Activo anteriormente, 

Partiendo de la Ec, (B) obtenida en la presión Act! 

va que a continuación se transcribe• 

ra = 'tz 
W" (B) 

Considerando que en este caso1 rh = ...-. 
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Por lo tanto en la Ec. (8) se deben hacer las si- -

guientes consideraciones1 

~z • r p 

ra •Yz 

Haciendo estas consideraciones en la Ec. (8) del e~ 

fuerzo activo, obtenemos la ecuación del esfuerzo pasivo 

que es la siguiente• 

"d'z = .J:l! 2C 
Njil -~ 

(13) 

Despejando la presidn pasiva (rp) en la Ec, (13) se 

tiene a 

rP = 'll'z Nf6 + 2C .J'Ñi" (14) 

Integrando esta expresión a lo alto del muro se ob-

tiene el empuje pasivo (Ep),-

Ep = f: ( 't Z Nf6 + 2C .(NJ) dz 

Ep = ~ Nf6 ll' H2 + 2C .JÑJ" H (15) 

La lfnea de acción 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 anterioL 

mente no determinan la deformación necesaria para llegar 

a la ruptura-del suelo y pasar del estado de esfuerzos -

en reposo, al estado activo, o al pasivo1 suponen simpl~ 

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 zg 

na que será reemplazado con tablaestacas1 as{ como la rA 

pidez con que se ejecuta la excavación, la magnitud y 

uniformidad de la precompresión a que son sometidos los• 

diferentes puntales, tienen influencia sobre la distriby 

ci6n de presiones resultantes, la cual hasta el momento' 

no ha sido posible cuantificar.-

Por lo anteriormente expuesto, podemos decir que -

las teorías clásicas de empuje de tierra no ofrecen sufi 

ciente confiabilidad para determinar las presiones en e!!_ 

te tipo de estructuras. Por lo que es necesario apoyarse 

en métodos experimentales obtenidos de mediciones de pr~ 

sión realizadas en estructuras reales.-
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V,- HETODO PRACTICO PARA LA DETERMINACION DE 
LOS EMPUJES,-

Uno de los métodos que han sido elaborados con base 

en mediciones de presión sobre estructuras de retencion• 

reales, es el propuesto por Terzaghi y Peck.-

Este m~todo está basado en un análisis gr~f ico de -

los resultados obtenidos en las mediciones de presión 

realizadas en una serie de estructuras de retención.-

En 1941 Terzaghi y Peck llevaron a cabo mediciones• 

de presi6n en varias estructuras de retención, bajo las• 

mismas condiciones de prueba. Esto quiere decir que uti

lizaron los puntales a la misma altura, se les dio la -

misma precompresión a los puntales etc, 

Luego de determinarse el diagrama de presiones para 

cada una de las estructuras de retención en estudio, se• 

procedieron a dibujarse en un mismo sistema de referen-

cia para de ahl determinar la envolvente de los diagra--

mas de presiones en estudio, Dicha envolvente se presen-

ta a continuación• 
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* Fig, 14,- a) Resultados de las mediciones del empu
je lateral contra el tablaestacado en• 
una excavación a cielo abierto, 

b) Envolvente de presiones propuesta por' 
Terzaghi y Peck, 

• Tomado del Libro "Mecánica del Suelo" de Terzaghi. 
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VI.- PROYECTO ·DEL FIRST NATIONAL CITY BANR, 

En el proyecto que a continuación se presenta se o.!;¡ 

tendrá la distribución de los empujes sobre el tablaesta 

cado1 as! como las dimensiones requeridas para trabajar' 

en forma segura.-

El proyecto contempla la construcci6n de un edif i-

cio para oficinas del First National City Bank que se e.o 

cuentra localizado en el predio ubicado en la Avenida P,! 

seo de la Reforma entre las calles Praga y Oxford (Ver.• 

Fig, 15) .-

El edificio está constituido por tres sótanos, pla.o 

ta baja, vestíbulo y 17 niveles, Los tres sótanos, plan

ta baja, vestíbulos y niveles uno y dos ocupan toda el -

área del predio. Los niveles tres a diecisiete ocupan 

un área en planta menor que el área total ocupada por el 

edificio.-

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

características del proyecto antes mencionado. 

Con el objeto de determinar la estratigrafía y pro

piedades del subsuelo, se realizaron dos sondeos con mue~ 
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treo continuo de tipo mixto a la profundidad de 38,60 ••' 

y 30,10 m, respectiv3111ente1 obteniéndose muestras altera

das e inalteradas.-

La estratigrafía del subsuelo en el predio en eatu-

dio, pertenece a la llamada zona del lago, de acuerdo con 

la zonificación estratigráfica del valle de México, que -

se caracteriza por la presencia de potentes estratos de -

arcilla de origen volcánico, altillllente COllprensibles y de 

baja resistencia al corte.-

Con el objeto de analizar detalladamente las presio

nes existentes en el suelo, se instalaron tres piezóme- -

tros abiertos tipo Casagrande (Pz-1, Pz-2 y Pz-3) en los• 

mantos permeables (Limo-Arenoso) encontrados durante la -

exploracidn1 la 'P!'Ofundidad de los bulbos de los piezóme-

tros son• 

Pz-1 

Pz-2 

Pz-3 

22.0 "· 

20.0 "· 

38.0 M, 

A las muestras obtenidas en campo se les realizaron 

las siguientes pruebas de laboratorio1 
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1.- PRUEBAS INDICE.-

1.1.- CLASIFICACION VISUAL Y AL TACTO. 
1. 2 .- CONTENIDO NATURAL DEL AGUA. 
1.3.- LIMITES DE CONSISTENCIAt LIQUIDO (LL) Y -

PLASTICO (LP). 
1. 4 .- DETERMINACION DEL PORCENTAJE DE FINOS. 
1.5.- PESO VOLUHETRICO. 

2.- PRUEBAS ESPECIALES.-

2.1.- RESISTENCIA AL CORTE CON TORCOMETRO. 
2,2.- RESISTENCIA A LA COMPRESION AXIAL NO CON

FINADA.-
2.3.- RESISTENCIA AL CORTE DIRECTO R.\PIDO. 
2.4.- RESISTENCIA A LA COMPRESION TRIAXIAL CON

SOLIDADA RAPIDA. 
2.5.- CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL, 
2.6,- EXPANSIBILIDAD. 

La instrumentación durante la construcci6n consis-

tió en instalar• 

1),- Referencias superficiales dentro del area y CQ 

lindancias. 

2).- Bancos de nivel flotante dentro del área de e~ 

cavación. 

3),- Piezómetros dentro de la excavaci~n para medir 

la profundidad de abatimiento del nivel de - -

aguas freáticas, 
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4).- Banco de nive1 profundo alejado del área de -

trabajo.-

ABATIMIENTO DEL NIVEL FREATICO, 

Para rea1izar la excavación requerida en el proyec

to se abatió el nivel freático mediante la instalación -

de pozos de bollbeo de diez centi11etros de di411etro en -

una retícula de e.o H. de lado, tal como se ve en la Fig. 

17. El bombeo en este caso fue de tipo electrosmótico.~ 

El nivel freático per111aneció abatido durante la ex

cavacidn y construccidn de la cimentación y sótano hasta 

el nivel de planta baja, posterior111ente se permitió la -

recuperación del nivel freático de acuerdo con el peso 

que adquirid la estructura durante la construcción.-

La excavación se 11evó a una profundidad de 13.60 

M, a partir del nivel de banqueta y en todo el área del' 

predio en cuestidn. 

VI.a,- DETERMINACION DE LOS EMPUJES SOBRE LOS 
ELEMENTOS DE RETENCION, 

Los empujes sobre los elementos de retención se deteL 

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 excavación (13.60 M,) Pa

ra este efecto se utilizó la fórmula de Ranltine amplia-

mente discutida en páginas anteriores y a la cual se le' 

añadió el efecto producido por la sobrecarga quedando e~ 

presada como sigues 

ra = tz - 2C +_g_ 
~~~ 

(16) 

Donde• 

,-a= Presión horizontal a la profundidad consi
derada (Presión activa) en Ton/M2 

~z 

e 

q 

Presión vertical efectiva actuando a la -
profundidad considerada en Ton/M2 

Tg,2(45 + ~/2) siendo ~ el ángulo de fric
ción interna en el estrato respectivo.-

Cohes~ón del material en dicho estrato en' 
Ton/M 

Sobrecarga actuando en el exterior que se
fiala el reglamento del o.o.F. y vale 2 Ton./ 
H2 

Los estratos que se presentan hasta la profundidad' 

de 13,60 M. son los siguientes• 
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PESO ANGULO DE FRIC-
ESTRATO PROFUNDIDAD ESPECIFICO (ll') COHESION (e) CION INTERNA (fl) 

o - 2.0 M. 1.5 Ton/>!3 4 TonjM2 fl o 
2 2.0 M.-5.3 M, 1.4 Ton/>!3 3 Ton/>!2 fl • 200 

3 5.3 M,-9,0 M, 1.2 Ton/>!3 2 Ton/>!2 fl ., o 

4 9,0 M, en ad~ 1.2 Ton/>!3 3.5 Ton/>!2 fl • o 
lante, 

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

tivas obtenidas para este caso.-

Después de obtener las presiones activas para cada estrato• 

se hace una suma algebráica para determinar la presión activa• 

total actuando a lo alto del elemento de retención. Con esta -

presidn activa total y con las reglas prácticas de Terzaghi y' 

Peck mencionadas anteriormente se obtiene el empuje total. Con 

este empuje y la distribución empírica se obtiene la altura -

del trapecio que representa el empuje actuando sobre el elemen 

to de retención.-

Co~o elemento de retención en este caso se utilizó ata- -

guia de concreto reforzado (Muro Hilan).-

De acuerdo con lo expuesto se determinaron los empujes de 

la siguiente manera• 

Se calcularon las presiones activas con la fórmula de - -
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Rankine para cada estrato en sus fronteras, utilizando el 

peso volum~trico sumergido.-

••O.O•. ""'"""""""'" ... ""''l""""f"'"""'""""...,."'Tl ........... , .. ....... 0 , ........ 
11•1.00•. ___ ,.!•.!: _____ --

'''"" @ 

.......... , .. 
C•ltta/91 ...• 

..... º•·- ------- - -----

....... @ 
"'••l.ltH.,.I 

C•lt"/•1 .. .,. 
'''·ºº•·---- ---------"•. ,,,., .. 
•• ,, ... @ 

C• '·' l•/•I .... 

Fig. 19.- Caracter{sticas del suelo en los diferen
tes estratos en la zona de excavación.-

Para el estrato 11 

Para h 

Si f6 

r a = ll'z - 2C +_g_ 
~~N(ll 

o.o.m t 11 z = O (Del diagrama de Presi6n 
efectiva Fig, 18) .-

N(ll = Tg. 2(45 + (11/2) 

O N(ll = Tg.2 450 

..m¡r = 1.0 

1.0 
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q "' 2.0 Ton. (Por reglamento del D.D.F.) 

c • 4 .o Ton/M2 

Despejando los valores en la ecuación tenemos• 

ra =O - 2 (4,0) + 2.0 
T:O 1.0 T:O 

De dondei 

ra = -6 Ton/M2 (Tensión) 

Para h = 2.0 M, y las condiciones del estrato 1 t!l, 

nemas• 

l5' z = 3,0 Ton/M2 (De la Fig. 18) 

.,.. a = .b.Q _ .L.i1.tQ) + l.:.Q = :3 Ton/M2, 
1.0 1.0 1.0 

ra -3 Ton/M2 

Para el estrato 2 tenemos• 

Para h = 2,0 M, 

~2 1.4 Ton/M3 

c = 3,0 Ton/M 2 

f8 = 200 

Nf8 = Tg,2(45+ lQ) = 2.04 
2 

~= 1.43 

l!'z2.0 = 3.0 Ton/M2 (De la Fig, 18) 

q 2.0 Ton/M2 
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Sustituyendo estos valores en la fórmula de Rankine 

tenemos1 

Vá • 3.0 - 111:.Ql + 2,0 = -1.75 Ton/M2 (Tensión) 
2:04 1. 43 2:04 

Para h • 5.30 M. 

V"a • ~ - .ll1&l + 2.0 = - 1,18 Ton/H2 
2.04 1.43 2.04 

Ya s - 1.18 Ton/M2 

Para el estrato 3 tenemos1 

Para h: 5.30 H. 

t3. 1.2 Ton/M3 

e = 2.0 TonJM 2 

" o.o 

NJI " 1.0 

JÑi = 1.0 

~ = 4.18 Ton/H2 (De la Fig. 18) 

V-a .. ~ - 1il.&l + b.Q = 2.18 TonJM2 
1,0 1.0 1.0 

V"a = 2.18 Ton/M2 

Para h = 9,0 
4,71 Ton/M2 (De la Fig. 18) 

"Ía 4.71 - lli.&l. + 2.0 = 2,71 Ton/M2 r:o i.o r:o 
V"a = 2.71 Ton/M2 

Para el estrato 4 tenemos1 
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Para h • 9,0 

'!! 4 • 1.2 Ton/M3 

c • 3,5 Ton/M2 

fl • o 

Nf6 = 1.0 

.ra¡- .. 1.0 

'f z .. 4,71 Ton/M2 (De la Fig, 18) 

q = 2,0 Ton/M2 

r a .. 4.71 -~ + 2.0 = -0.29 Ton/M2 
1.0 1.0 1.0 

ra,. -0.29 Ton/M2 

Por seguridad y para simplificar los cálculos este• 

valor se considera positivo,es decir• 

ra = 0.29 Ton/M2 

Para h = 15,60 M. lSz "' 9.66 (De la Fig, 18) 

ra = 9,66 -~ + 2.0 = 4,66 Ton/M2 
I:Q. 1,0 l.Q 

Con los valores de la presión activa obtenidos en -

las fronteras superior e inferior de los estratos se foL 

mo el diagrama de presiones activas que se presenta en -

la Fig. 20,-



-55-

T 

r 1i 

-9.0TonJm. 

-4.80 Ton./m. 

3.3 m. 

t m._ 

9.1 Ton./m. 
3.7 m. 

i 

i 

6.6m. 

1 
16.34 Ton./m. 

1 

FIG, # 20,-
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Basándose en el diagrama de presiones activas obte

nido en el paso anterior determinaremos los valores tot~ 

les de la presión activa para cada estrato. Estos valo--

res los obtenemos de la forma siguiente• 

Estrato 1.-

'rt = (-6 -3) 2.0 = -9.0 Ton/M. 
2.0 

Estrato 2,-

rt = (-1,75 - l,10)(3.30l 
2.0 

Estrato 3.-

rt = (2.10 + 2.71) (3,70) 
2.0 

Estrato 4,-

rt = (0,29 + 4.66)(6,60) 
2.0 

-4.00 Ton.ffl, 

9,1 Ton,ffl. 

16, 34 Ton/k. 

Para obtener la presi6n activa total que actua sobre 

la ataqu{a de concreto se hace la suma algebráica de las• 

presiones activas que actuan en cada estrato. Esto quiere 

decir que la presión activa total actuando sobre la ata-

gu{a de concreto es la siguientet 



1 _,,_ 

rt s -9.o - 4.ao + 9.1 + 16.34 

rt • 11.64 Ton/M. 

De acuerdo con la recomendación de Peck para distri

bUción con ei criterio de Terzaghi, tenemos• 

Donde a 

X1 en 

Flo.-21 

rmax • .6_tl 
H 

... 

º·"" 

O.llM 

r max = Presión activa mdxima para el cálcu
lo del empuje total,-

r t = Presión activa total actuando sobre• 
el elemento de retenci6n.-

H e Altura sobre la que actua la presión. 

Fig, 21.- Distribución de Einpujes recomendada por --

Peck.-



• 
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Aplicando la recomendación anterior para el proble-

ma que nos ocupa tenemos• 

V-max = 2(11,64) = 1.50 Ton/M2 
15.6 

El área del trapecio de la distribución de empujes' 

recomendado por Terzaghi y Peck es1 

E= O,J H f~ + {0,55 H) (fmax) 
2 

E= (0,15 + 0,55 + 0.075) (Hf max) 

E = o. 775 H V'max (17) 

+ f max (0,15) 
2 

sustituyendo en la Ec. 17 el valor de la presión máxi 

ma ( V'max) obtenida anteriormente tenemos1 

E = O, 775 H V-max 

Dondes 

Ymax = l. 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, -

tenemos1 

E (18 ,14 Ton/M.) (1 M) 18.14 Ton. 

E = 18.14 Ton. 



-59-

El empuje que se ha obtenido en el paso anterior es 

debido solo a la accibn única y exclusivamente del suelo. 

otro empuje que deberá resistir la atagula de concr~ 

to, es el empuje hidrostático. Este empuje se calcula de' 

la siguiente maneraa 

EH lS'tt2 
-2-

Donde a 

ir = 1.0 Ton/M3 

H • 13060 M. 

De donde• 

EH:: (l,O) (13,60) 2 

2 
92,50 Ton/M 

Considerando un metro de ancho tenemos• 

EH = 92,50 Ton.-

Como se mencionó anteriormente el empuje total que' 

deberá resistir la ataquta de concreto, es el empuje del 

suelo mas el ampuje del aqua. Por lo que tenemos1 

Et 18,14 + 92,50 

Et 110,64 Ton. 
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Este valor del empuje totai es el equivalente al 

área del trapecio recomendado por Terzaghi y Peck.-

Para conocer el valor del empuje horizontal es ne

cesario hacer ur.a igualación del empuje con el área del' 

diagrama de distribucidn de los empajes.-

Para este caso se consideró que el diagrama de emp~ 

jes propuesto por Terzaghi y Peck en su parte inferior -

no está de acuerdo con la forma en que estructuralmente' 

trabaja el elemento de retención, por lo que se hizo ne-

cesario modificar el diagrama propuesto por Terzaghi y -

Peck, presentándose en la Fig. 22 el diagrama de empujes 

redistribuidos, resultado de la modificación antes men--

cionada.-

De acuerdo con lo discutido anteriormente, tenemos1 

110.64 = 13.26 EH 

EH = 110,64 = B.36 Aproximamos a a.so 
13.26 

EH = B.5 Ton/M2 
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T 
o.•• 

t 

l 
Fig. 22.- Diagrama de Empujes Redistribuidos. 

Analizando este resultado del empuje que actua a to• 

largo de la ataguia de concreto (Muro Milan) y cuyo empu

je de). sue1o al nivel inferior de la excavación es EH = 
8.5 Ton/)12 y considerando que el empuje hidrost&tico al 

mismo nivel de excavacioh es mayor que el obtenido ante-

riormente se hace una nueva modificaci6n al diagrama de -

empujes redistribuidos obtenido anteriormente,-

La modificación consiste en encontrar la envolvente' 

de los dos diagramas (Hidrostatico y Redistribuido). Para 

tal efecto será necesario encontrar primero el diagrama -

de empujes hidrostáticos, el cual se presenta en la Fig.• 

23.-
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El empuje hidrostático (Eh) vales 

Dondes 

'( = 1 ,O Ton/M3 

H = 11,60 M, 

~ = (1.0) (11.60) 11,60 Ton/M2 

1 ··· """" :X t.oo •. 

M• 11.•0•. 

l 
Fig, 23.- Diagrama de Empujes Hidrostáticos,-

Superponiendo el diagrama de empujes activos redi~ 

tribuidos de la Fig, 22 y el diagrama de empujes hidro~ 

táticos de la Fig, 23 se obtiene la envolvente que se -

presenta en la Fig. 24.-
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,___e,& Ton./m. 

-11.80 Ton./111~-~-

liluro lilllan 

f 

_ __...---Nlvol do ElcovoclÓn 

"""""l ""'"*"' """" '" 
2.0m. 

1 
FIG. # 24.- ENVOLVENTE DE EMPUJES ACTIVOS ACTUANDO 

SOBRE EL MURO MILAN, 

' 



-64-

El procedimiento constructivo para la excavación y - # 

ia construccion de la cimentación se analizó teniendo en' 

cuenta los siguientes factores• 

a),- La profundidad de excavación a 13.60 M. en una -

área de 43 x 40 M. es una de las mas profundas -

que se han hecho en la Ciudad de México.-

b).- La estructura de retención de la excavacioh debe 

garantizar la estabilidad de las colindancias, -

con deformaciones horizontales y verticales mini 

mas.-

c),- La influencia de abatimiento del nivel freático• 

se debe delimitar al area excavada, para evitar• 

cualquier cambio en las presiones efectivas en -

el subsuelo de las colindancias.-

d),- Las diferentes etapas de excavacidn y construc-

cion de la cimentación 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 excavación.-

Siguiendo los criterios antes anotados, se analiz~ -



el procedimiento constructivo para la excavación, llegaD 

do a la conclusión que el más económico es el que se de! 

cribe a continuación.-

CONSTRUCCION DE MURO ADEME (MURO MILAN).-

A) MURO PERIMETRAL QUE FORMARA PARTE DEL EDIFICIO.-

Para efectuar la excavación y construcción de la ci 

mentación en condiciones estables y contener el empuje -

del terreno e hidrostático, se construyó el muro milan -

en el perímetro ocupado por la obra. El extremo inferior 

del muro llegó a una profundidad de 15.60 M. 

El muro se disefto' para resistir empujes horizonta-

les de tierra e hidrostáticos y. debe ser impermeable pa

ra evitar filtraciones de agua al sótano. 

13) MURO ADEME AUXILIAR DENTRO DEL AREA DE LA EXCAVA•· 
CION.• 

Para el procedimiento de excavacio'n y construcción 

de la cimentación, se dividió el área en dos partes, con! 

truyendo un muro ademe auxiliar en el centro del área 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 e5 

cavaron vertical junto al muro ademe y con un talud de -

111. Se colocaron armaduras y troqueles de muro a muro,• • 

conforme se avanzó la excavacion.-

La ataguía auxiliar (Al hacer la excavación del la

do de Praga) funcionó como muro de retención del terreno 

que se excavó posteriormente1 y fue demolida progresiva

mente durante la excavación y construcción de la ciment~ 

ción de la segunda parte (Lado de Oxford), 

. 
Para realizar la construcción de las ataguias se uti 

lizaron los materiales y procedimientos para los "Muros• 

colados en sitio", que en términos generales, consisten• 

en realizar excavaciones hasta la profundidad requerida' 

sustituyendo el material excavado por lodo bentonítico,• 

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,-



., 

TM!l[AO~ OEL 1 Al. se NIV,W:P, o.oo rn. 
TAlllíflOS N:L ST Al. .. 4 k!V. SUP, - Z.OOt11. 

C 1 T 1 B A NI< 
ílEFORt.~I\ Y Pí/AGI\ 

MURO Mil/IN EN PLANTA 

.. .____ ________ , f,A_Jxico_, o. r Nov. de 1977 ' Flg 25 

- ~-----



CITIBANK 
REFORMA Y PRAGA 
MURO MILAN , CORTE 

'--------------------------------.!!~· Nov. de 1977 Fla. _.f> 



, 
j 

., 
l ... 

.,, 
¡ .. 
, 
..! 

} 

r 

NOTA: LOS NUWtf>OS (ti PLAIHA •tlClleAN 
filCUlNCIA OE LA E,_C/.V.\CtOk, 

OXFORO 

PRAGA 

CITIBANK 
REFORMA y PRAGA 

PROCEDIMIENTO CONSTfWCT/VO 
ALTEflNATIVAS 

'----------------------~'h.:i:1, ~ ~. Oct e'! !F7 ( Fia. 27 



-70-

t 
Fig, 28,- Juntas de los tableros del muro milan.-

El sistema de troquelamiento que no permitió nin-

gÚn desplazamiento horizontal al muro, en la etapa de' 

construcción de la cimentación fue el que se presenta' 

en la Fig, 29.-

f.--••• ...... 

UJa• 

.utl.il• 

JJL!l>• . 

.-. 

Fig. 29.- Sistema de troquelamientos sobre el muro 
Milan.-



-71-

VI.b.- DISEÑO DE LA ATAGUIA DE CONCRETO (MURO HILAN) 

Para el diseño del muro milan es necesario analizar 

todas las condiciones en que este trabaja y determinar -

la más desfavorable, con la cual se deberá diseñar dicho 

elemento.-

Las condiciones en que trabaja este elemento son las 

que se indican en la siguiente figura, sobre los ejes 

X - X y Y - Y.-

1 
............. . 
c .. ~•IU Artlu•" 

IJt• 

l 
Fig. 30,- Condiciones bajo las que trabaja el muro 

milan. 
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Se analizara primero la condición en el eje X - X.

Se determinaran los momentos actuantes bajo estas condi-

ciones, de la mllllera que se indica en seguida1 

.-..- l.11.a ----tfJ:a--"l-- ---t--1.11.... --f---1.taa. --1 

Fig. 31.- Condiciones estructurales a la Ataguía de 
Concreto.-

RIGIDECES a 

NUDO (1) 

r1 - o 

r1 - 2 = 

NUDO (2) 

r2 - 1 = 

4EI 
-¡;-

4EI 
-¡;-

4EI 
-¡;-

4EI 
-¡;-

EI Cte. 

4 1.282 
rn 

4 1.47 
2.72 

= 4 1.47 
2.72 

1.47 
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NUDO (3) 

r3 - 2 a 4EI • _4_ .. 1.47 -¡;- 2.12 

r3 - 4 • 4EI • 4 • 1.47 -¡;- 2':72 

NUDO (4) 

r 4 - 3 m 4EI • 4 a 1,47 
-¡;- 2':72 

FACTORES DE DISTRIBUCION1 

FDO - 1 • O 

FDl - o • rl - o 1.28 0.4654 
rl - O+ r¡ - 2 1.28 + 1.47 

FDl - 2 ri - 2 1.47 0.5341 
rl - o + ri - 2 1. 282 + 1.47 

FD2 - 1 • r2 - 1 1.47 o.5 
r2 - 1 + r2 - 3 1.47 + 1.47 

FD2 - 3 r2 - 3 1.47 0.5 
r2 - 3 + r2 - 1 1.47 + 1,47 
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FD3 - 2 
r3 2 1.47 0.5 

r3 - 2 + r3 - 4 1.47 + 1.47 

FD3 - 4 r3 4 1.47 0.5 
r3 - 4 + r3 - 2 1.47 + 1.47 

FD4 - 3 q 3 1.47 1.0 
r4 - 3 + r4 - 5 1.47 + o 

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO.-

"" 
··~ .. ,. \~) 

"" •no 1 1141 

, .. l..¡. 
1 ¡ ~ l ''1"'"(0 J 

1 1 1 1 

T 
•a tu/• 

1 

1 : Mll tUO 1.,1 I 1 

'~-+-~~~~-l-~'-+-~~~~-l-...+~~~~--1~1----~ ' 
JD t '.,. ,M:.._I : flll4D 

t----a 11. ---t--1.11. -'1 
o • 

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

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SECCION I .-

llle 
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Mo = Mll • v12 • (8,5)(3,12) 2 = 6.895 Ton.-m. 
12 12 

Ro= RlI • vl = (8,5)(3.12) • 13.26 Ton. 
2 2 

1 ¡~, i" 
, ...... 1. ~ ~- ' 

1 ......._ •. , ... --{ 
Mo •...i PL2 • ...l (3.1)(3.12) 2 • 1.51 Ton-m. 

20 20 

Ro• PL • (3.1)(3.12) = 3.224 Ton. 
3 3 

RlI = PL • (3.1)(3,12) = 1.612 Ton. 
6 6 

MOMENTOS DE DIPOTRAMIENTO EN LA SECCION Il .-

•.. ... 

' ,. } 
1---• "•----i 
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MlP a H2I w .!!2 a (6 15)(2.72)2 
12 12 

RlP • R2I • w~ • {6.5)(2.72) 
2 

5.24 Ton-m. 

= 11.56 Ton. 

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SECCION III .-

r ... 
l 

l---1.n •. ---t 

M2D • M3I s v1 2 = (6.5)(2,72)2 
TI 12 

5.24 Ton-m. 

R2D R3I = Vl = (B.5)(2.72) = 11.56 Ton. 
2 2 

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO DE LA SECCION IV.-

l ... Ot.TOI.' 

"' s ,,, .. 

··r11 t•l ••• 
••1 a•• .... , ... 
····~·······'· 
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H4I = Pa2 [10 - 15 .! + 6 d2J 
30 L L2 

Pa2 = 3,57 (l,68~ • 0.3358 
30 30 

15 a "' 15 .iL.2fil. • 9,264 
¡; 2. 72 

H4I = 0,3358 [ 10 - 9,264 + 7.25]= 2,68 Ton-m, 

M4I e 2.68 Ton-m, 

H3D,. ~ 
180 [ 45 .!! - 36 a2J 

L L2 

Pa
2 

• (3,57)(1,68l2 = 0,0559 
TiiO 180 

45 a • 45 ..iL..2il 27. 79 
¡; 2,72 

36 a2 = 36 (1,68~ = 13,733 
L2 (2,72) 

H3D = 0.0559 [ 27,79 - 13.733] = 0.785 Ton-m, 

R4I Pa (l/3 a+ bl = 3,57 (l,68)rJ..!L3(1,68) + l,04il 
2L L 2(2.72) .J 

= 5.997 JJ_.6) = 1.76 Ton, 
15:44) 
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R4I = 1.76 Ton. 

R3D = Pa (a) = (3.57)(1.68)(.1:.filL__) : 5.997 (0.205) 
3L 3(2,721 

M3D 

M3D 

M41 

1.23 Ton. 

R3D .. 1,23 Ton, 

1 •JD llf41 

·····1··, ~ l 
1 10•, 1 , ... 1 

1/12 Pa2 [ 4 B + 2 b2 + ª~] 
L L2 L2 

1/12 Pa2 = 1/12 (3.57) (1,04)2 

4 b 4p.68l 2.47 
¡; 2.72 

2 b2 2(1.68~2 = hl12 = 0,77 
L2 (2.72) 7 .34 

a2 = ( 1 ,04.J.: = o.1461 
L2 (2, 72) 2 

0.321 ( 2.47 + 0,77 + 0.146) 

M3D = 1,086 Ton.-m 

•ATOt 

•••o• .. 
11•1.ll• . ...... , ... , .. 
L•l.TI •· 

0.321 

1,086 Ton-m. 

1/12 Pa2 [ 3 - 2 B - b2 - 2a2 J 
L L2 L2 



1/12 Pa2 = 1/12 (3.57)(1,04)2 = 0.321 

2 b = 2(1.68) • 1.235 
i: 2.n 

2a2 = 2(1.04f .. o .2923 
L2 (2.72)2 

M4I 0.321 [ 3 - 1.235 - o,3814 - o.292~= o.35 Ton.m 

R3D = Pa (L:zÍ; b) = 3,57 (l,04)(22~~,;2t•68¡ = 

3,71 (0,8088) = 3.0o Ton. 

R3D = 3.00 Ton.-

R4I = Pa (a) •(3,57)(1,04) _L.Q.1._ 3.71 (0,1911) 
2L 2(t~72) 

O. 70894 Ton. 

R4I = o.7089 Ton. 

J--- •. ., •• , ---t 

r U.tOt .... , ... , .. 
1.•l.l't•. . 



M3D = M41 = (v)(L)2 
12 

-so-

(4,93)(2~ 
12 

3.04 Ton-111. 

R3D = R41 = vL 
2 

(4.93)(2.72) = 6.705 Ton. 
2 

MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO EN LA SEX:CION V.-

1,, .. , •. 
O&TOI: 

•• 14.•lll"f&-h l,TI: tu . ... , ... 

M4D = va = (5.72) (2.32> 
3 

4,42 Ton-m. 
3 

R4D s 4.93 X 2.32 = 5.72 Ton. 
2 

Para obtener los mementos de empotramiento finales -

en cada sección se suman todos los momentos que actuan a' 

cada lado de los apoyos correspondientes a la sección en' 

cuestión como se indica a continuacio'n1 



-a1-

º(~' 
' 1 
' 1 

1 ªI 1 O ·r~OI ).35 :1 rf-::-:-L \ ~ 
~: : : l 
~·~~~~~~'f--~~~~-.~~~~~-+'---+ 1 

.~1 
'• 

.... , 
Momentos Final•• dt Emporrocnfe"to 

¡ 3.12 m~ 2.12m~ 2.12111~ 2.12111:---t- 2.!2111.--; 
1 1 1 1 1 1 
1 1 1 1 1 1 
' 1 / 1 1 ' 

1 1 l 1 
1 / 

1 
1 

' 

FIG. lt 33.- ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE LA 
ATAGUIA DE CONCRETO, 



-82-

Con los momentos finales de empotramiento conocidos, 

el siguiente paso es equilibrar el sistema por el método' 

de Cross, el cual se presenta a continuaci6n1 

METODO D E CROSS. 

b::J.---.lifilL""0"" .. "'""' -A...,._üWI_• ~--.LU-. ->A~-w-.---Tlii-Aiil~-~---w-, -¿;;;,.~-.!.l----

f
::.,_·~:~::-,!1~~4--~:.~~: !l.24 H.24 4.911 

+6.07 4.42 

Otl'U--+0.1141 +O,Sl•U- ... O.ITU 

0,0411----0 OHI o ot••- -o.o•n o-11es-- -o.int o.1n1--o.1111 

o.o•••--+0.0111 0.0111-+o.o••• o.?111--- ~1.111 

+0.111 0.111-- +O,OIU 

7.42 +6.576-6.!132 +4.llU .112!11 +!l.!166 !l.!1668 +4.4!1 4.42 

Los momentos que se han obtenido por el Método de 

Cross son los que actuan en el eje X - X sobre el muro mi 

lan.-

DIAGRl'.HA DE MOMENTOS EN EL EJE X - X,-



1•.414 
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DIAGRAMA DE CORTANTES EN EL 
&JE X - X 

ANALISIS EN EL &JE Y - Y.-

DIAGRAMA DE MOMENTOS • 

.,__ 1.10•. ____ ., 

V•H•lll.•111.11•11.t• T••• 

Analizando los resultados de los momentos y cortantes 

con los ejes X - X y Y - Y, se puede ver que el momento y• 
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cortante más críticos se presenta en el Eje Y - y, Por -

tal motivo el muro milan se diseñará para los dos ejes -

(X - X y Y - Y) con los valores obtenidos en el eje Y - y, 

Con esta condición de momentos y cortantes el armado re-

sulta uniforme en toda la sección. Esto es con el fin de' 

tener la seguridad de que el muro milan trabaja en forma• 

segura, aumentando para este efecto un porcentaje de ace

ro con respecto al que debería tener si se armara con los 

Momentos y Cortantes obtenidos para cada eje, 

1 r 

DETERMINACION DEL ARMADO. 

.-~-----1.0 •.------... 

Datos• 

M 
V 

JQ.68 Te•·•· f'C 
26 ,68 ,.. fy 

250 Kg/cm2 
4200 Kq/cm2 
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Del Reglamento del D.O.F. 

f* =o.e f'c. (0.8)(250) = 200 

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

Fe • 1.4 

Fr ,. 0.9. 

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

En este casos 

Mu = HR = 43.0 Ton.-m. 

Del Reglamento del D.D.F. 

MR • FRbd2 f"c q(l - 0.5 q) 

Si MR = 43.0 Ton.-m. 

Tenemos1 

4 1 300,000 (0.9)(100) (54)2 (170)(q - 0.5 q ) 

4'300,000 = 44'614,800 (q - 0.5 q 

q - 0.5 q = 4'300,000 = 0.09638 
44'614,800 

q - 0.5 q = o.0963B 

q = 0.1015 

Pero• q .I!.Ú'. 
f"c 

Despejando p tenemos• 

p = gf"c = (~Q!.ilil70) 0.004108 
fy 4,200 



p,. As 
bd 

de donde1 

As pbd 
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b .. 100 
d = 54 

As (0,004108)(100)(54) = 22.18 cm. 

As = 22.18 cm. 

Area de varillas del No. 6 

As6 = 2.85 cm2 

Varilla del No. 6 en un metro de ancho. 

Vs #6 _A_ 
AV #6 

22.18 
2.85 

= 7. 81 1 8 Variua. 

Vs #6 = 8 (Varillas en un metro) 

Separación 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 JfiC b d 
fy 

As min. 0,7 J250 (100) (54) = 14.23 cm. 
4200 

As min. = 14.23 cm, 
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De donde• 

As 7 As min (Aceptable) 

Revisión por Cortante. 

veR = 25,520 Kg. 

ve FR b d Fc (0.20 + 30 p) p ti 0.01 

ve (0,8) (loo) (54) Wíci (o. 20 + 30(0.004124)) 

ve 19.776 Kg. 

El armado se presenta en la Fig, 34.-
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Corte 8-S 

Yt ª'' ~ IS•• 

A A 

Corte 4-A 

Flg, Nll J4 Armada dtl Mura Mllan 
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VII.- e o Ne L u s I o N E S1 

Las conclusiones que podemos obtener de los temas -

expuestos en esta tesis son las siguientes1 

i.- El problema principa1 que afronta la Mecánica de su~ 

los, es el desconocimiento del comportamiento real -

del suelo. Este desconocimiento, se debe a la varia

ción estratigráfica del suelo y a la idealizaci~n de 

los parametros que intervienen en el. 

2.- Las teorfas de los empujes cumplen una mision acadé

mica muy importante, pero no llegan a determinar los 

empujes reales, debido a las simplificaciones burdas 

que en estas teorias se hacen. 

3.- Los métodos prácticos, es necesario afectarlos de -

factores de seguridad altos para garantizar el fun-

cionamiento adecuado de los elementos de retención. 

4.- Debido a la demanda cada vez mayor en< el uso de Es-

tructuras de Retencion, se justifica el estudio y d2 

terminación de un metodo práctico para el calculo de 

empujes en estructuras de retención bajo condiciones 

reales de trabajo, con las caracterlsticas propias -

del suelo de la Ciudad de México. 
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s.- En la ciudad de México se justifica, fÍsica y economi 

camente el uso del muro milan como estructura de re-

tencibn flexible, 
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