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1NTRQDUCC¡ON

TIPOS DE CIMENTACIÓN.

r^r- n.,o H^rrmnan su selección ycomportamiento.
Cuando el ingeniero tiene que diseñar yconstruir la cimentación de cual -
quier estructura, debe responder a las siguientes preguntas :

¿ Qué tipo de cimentación es el más adecuado ?

¿ Qué dimensiones debe tener dicha cimentación ?

¿ Qué comportamiento presentará después de construida ?

¿ Como deberá construirla ?

En la practLca se observa una ,nterrelac,6n muy estrecha entre estas cues
tes, pues ., upo de ementad que uno escobe en cualqu^r caso partl-
cular, estara enconado al compórtamete que se espera de ella en *,n-
c,6n de sus d,mens,ones, las prop.edades me carneas de los suelos en que -
se apoya yel proced.m.ento que se s.ga para su construí; s,n embargo,
para fines d,dact,cos es út„ tratar separadamente cada una de estas cues -

tiones.

i

TIPOS DE CIMENTACIÓN o

ArMtrar.amen* se acostumbra hab.ar de dos grandes grupos de ementa -

cíones :

Aquellas que trasmaten su carga aestratos de suelo que se encuentran a -
• •/•••
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poca profundidad bajo la superficie, por lo que se denominan "cimentacio

nes someras o superficiales ", para distinguirlas de aquellas otras cuya

carga es trasmitida hasta estratos de suelo relativamente profundos, a lo

cual deben el nombre de "cimentaciones profundas".

Las
cimentaciones someras están representaos por lqs siguientes tipos :

Zapatas. - i

1 Aisladas

Losas.—

Corridas

Retícula de zapatas.

Reticuladas ;

Planas

Cajones.

En el grupo de las cimentaciones profundas están los siguientes tipos :
t

Pilotes

Pilas

Cilindros.

SELECCIÓN.

De los diversos tipos de cimentaciones antes mencionados, debe hacerse

la elección teniendo siempre en cuenta, al igual que entodas las obras de
• • / • •
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.ngen.erfa, el aspecto técnico yel factor económico.

En e. aspecto técnico, todavía aprincipios del presente siglo la eleccén
de, t.po de c.mentacé se basaba en consideraciones emptr.cas o, en el
me]or de los casos, en exper.enc.a local, yen ocas.ones, en las rece -
mendaces de algún reglamento de la construcción en ciudades que cen
san con él. Frecuentemente estos procedime** conducían afracasos
por mal compórtamete de la cimentación. Algunos reglamentos de la
construí mas progresistas, espejeaban ya ,a reaU.ac.6n de pruebas
de carga como medios para determ,nar la elección de ,a cimentación ysu
compórtamete, esta practica conocía a, éx.to en un buen nume-o de ca
sos, pero tamban se presentaban problemas de ma, compórtamete como
.onsecuenc.a de una correcta interpretad de los resultados de las -
pruebas. Por otra parte, la reaU.ac.6n de estas pruebas era relat.va -
mente costosa ypor ,o tanto no s.empre justificable econ6m.camente.

APar,r de ,«B. estos métodos comenzaron gradualmente aceder su lu-
gar acr,er.os menos empíricos, basados en los principios de la mecánica
de suelos. Mediante la apl.cac.6n de tales pr.nc.p.os es pos.ble prever en
„ actuaUdad, dentro de límites de aprox.mac.6n razonables, el compor
tamiento de una c.mentac.6n ysobre esta base hacer una buena e,ecc.6n

, . m qp sabe ahora que en dicho comportamiento in -del tipo más adecuado. Se sabe añora qu

tervienen los siguientes factores :

h , = .m - Expresadas por la estratigrafía y las propiedades
Condiciones del Suelo.- Expresaos H

o • / • • •
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mecánicas de cada uno de los estratos que lo constituyen; principalmente:

la resistencia al corte, la compresibilidad y la permeabilidad. Estas -

características son determinadas en la práctica con el auxilio de los mé-

todos de exploración y muestreo y la realización de ensayes de laborato

rio.

Magnitud de las gargas de la estructura.- La cimentación debe ser ele -

gida de tal manera que las cargas aplicadas al terreno, no produzcan en

él, esfuerzos cortantes mayores que los que el terreno sea capaz de so

portar, con un margen de seguridad razonable; esta condición requiere

determinar la capacidad de carga admisible en los distintos estratos de

suelo identificado en el sitio particular de que se trate y dimensionar la

cimentación de acuerdo con ésta y la magnitud de las cargas de la estruc

tura.

Tolerancia de la estructura a los asentamientos.- Simultáneamente con

el requisito de capacidad de carga, es indispensable que la solución elegida

para el cimiento no produzca asentamientos diferenciales del terreno, ma

yores que los que la estructura sea capaz de tolerar. Los métodos actua

les permiten estimar, en forma suficientemente aproximada, la magnitud

de estos asentamientos en función de la compresibilidad de los distintos -

suelos que intervienen y de la magnitud de los esfuerzos inducidos al te -

rreno por el cimiento. Por otra parte, el conjunto cimentación-estructura

es capaz de tolerar asentamientos diferenciales de acuerdo con su rigidez;

al mismo tiempo, la rigidez del conjunto impone al suelo restricciones al

e •/ • o •
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asentamiento diferencial que se traducen en redistribución de cargas tras
mudas al terreno. Esta s.tuac.ón plantea un problema de .nteraccón en
tre el sueloyla cmentación que debe ser tomado en cuenta en el diseño -

estructural.

DIMENSIONES Y COMPORTAMIENTO.

La aplicación de los principios de la mecánica de suelos yla experiencia
muestran que la magnitud de los esfuerzos ylas deformadora inducidas
en el suelo, no solo son unción de ,a carga aplicada, sino también de la forma,
dimensiones yng.dez de. c.m.ento, yque este conjunto de factores, unido*
la estratigrafía ypropiedades de los materiales involucrados determinan, en

último análisis, el .comportamiento.

CONSTRUCCIÓN.

Es evidente que no bastan una buena elección yun buen diseño de cimenta -
con para lograr su buen comportamiento; se requiere además una buena -
construccón. El procedimiento constructivo debe ser diseñado de forma tal
que produzca un mínimo de alteración en el suelo en que se apoya el cimien
to yque su realización no cause movimientos de importancia aestructuras
vecinas. Es común que los problemas que plantea la realización de la obra
de cimentación sean un factor importante en las decisiones relativas al tipo,
dimensiones y criterios de diseño estructural.

Estos son agrandes rasgos, los temas principales que se trataran en la -
serie de conferencias que constituyen el presente curso, cuya finalidad es
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presentar un panorama genera, de la Ingeniería de las Cimentaciones, a
través de ,a discusión de sus principios básicos yde ,a presentación de la
experiencia acumulada en su aplicación acasos prácticos.

Noviembre de 1971

Ing. Enrique Tamez G.

ETG'mcd,
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CIIAPTER II

BEARING CAPACITY, STRESS DISTRIBUTION AND SETTLEMENTS

2 01 TJlt ñute Bearn.;; Capaciíy

The idea ofp, nmssibíc or woiking bcaring nri-ss-j-c ís mtimately bound up with settlement and,
ahliough m thc past, altempts have been made to separóte the two, sometinies with disastious
resi'lts, thcy are considcrcd togeihcr ín this book

Howcver, o guard against catastroph.c failure ofthe foundation resulting from shear failure
in me ground, it is necessaiy to have an upper limit to the load which may be imposed It is the
purpose of this section to examine this hmit

When a load ís placed on the grounc, dcflections may be of two kinds an ímmediate one and a
loní term one We are not ai thc noment coneeined with the deflect,ons spread over a com-
parativcly long penod, although later they will have to be considered mdetall

Fig 20, p 25, shows the result ofa static load test In curve (a) the deflection mercases
slowly and more or lcss proportionately to thc load until a point is reachcd at which the ratc of
settlement begms to mercase rapidly with increase of load At this point thc soil is said to have
expenenced a general slwai failuie and the loaa required to cause tnis fauure is termed the
ultímale beanng capacüy Obviously, this fairly wcll defined point may be determined for any
given set of conditions'of loading, fooímg size and depth This type of behaviour ís observed
when loading tests are made on dense sands and stiff clays On tnc other hand, ífa test is made
on a loóse sand or a soft clay, local failure oceurs and the type ofcurve shown at(b) is obtained
There ís no well defined point offailure and the foundation cortinues lo sink into the ground at
an increasing rale as the load increases This oceurs because even i small load on these w^ak soils
overstresses them locally and the soil fiows plastically, pcrmuting fe foundatior :o settle

In general shear failure it ís not difficult to define the point at which the bcaring capacity of thc
ground has been exceeded (Fig 43, p 50) The catastroph c naiu.e of thc failure ís . -ar, the
foundation setíles excessively'and tilts because of lack of um'ormity in the loaa sysn.ni or the
ground or probably both If the structure ís of ¡ow rk\>oihiy .i may expenence more or lcss
senous damage (Fig 98, p 112) In local shear ía.lure fe difference between functional and
catastrophic failure may be marginal but cataiuoph.c ñ ure js, esscntiali; a shear Micngth
phenomenon It ís, theicfore, necessary to kr.ow the sncar strength of the son m order to
calcúlate the ultímate beanng capac>ty

An early theory of beanng capacity ís due to Ra-ikine (1357, 1904), who consideied ihe stabiluy
of the cubical block of soil ímmediately beiea" the foundation Accordmg to Rankme, . is
block of soil ís in the passive state As m his earth pressure theory, Rr-.kine ignorcd cohesión
and argued that the underside of the footing would expenence from tne block of soil dcnsity,
y, a resistañce.

It is evident from this formula that thebeanng capacity of any soil at tne surface woula be n,l
This idea ís dircctly opposed to expenence Dr Faber po.ntcd out, for example, that railway

36



§2 02 TCRZAGffS SOLOTION í"OR ShALLOW FGUNDATIONS 37

slccpcrs carry considerable loads akhough tncy rcst virtually on the surface of the ballast *
(Fabcr, 1932), obviously thcy would ha\c to be bunea at some dcpih íf the Rankinc formula
were truc Wiih a somewhat similar reasoning to Rankme's, Bell (1915) extended the cquations
to include cohesión

2 02 Terzaghi's Soluíion for Shallow Foundaíions
The current ideas on bcaring capacity aic based on the work of Professor Tcrzaghi He has

pubhshcd (Terzaghi, 1943) an mvaluabie contnbution to thc theory of beanng capacity From

Fie 28 Test to failure on model footing The
disiortion of the inuially horizontal layers may be
secn

(Soil Medíanles, Lid)

nv ' " "•"' rr^sipj-7^;-_

obscrvations of laboratory tests (Fig 28) and full scale fr.lurcs, it has been found that the failure
surfaces beneath a surface footing are of the shapc shown For perfect symmetr) mduding axial
loads and homogeneous ground, the failure surfaces are also symmetncal Stamng with mese
premises, Terzaghi has analysed the problem as follows (Fig 29)

Beneath a smooth base of infinite length (Fig 29(a)), carryíng a load verging on the ultímate,

»f

Q&'fyr

fc &•í Y A 77Z?Z 77r777^777^77^-

fflLu^

(a) Smooth base (-W Rough base
Fig 29 IdeaJised failure surfaces used in Terzaghi's analysis

(Teizaglu, 1943)

resting on the surface of a soil witnout weight, there ís a zone I in the actne Rankme state,-\ a
zone II oí iadía! sheai and a zone III in thepassne Rankme state However, real footing bases

* Until the btginning of this century, thc ballast did cover thc sleepers completely and was brought up to
wuhin two or threc inchcs of thetop of the rail Such a dcp.h of immersion could not have been sufficicnt, how
ever, to pro\ide the required resistance This method ofconstruciion was possibiy ustd to prevent creep of the
lighier rail secuons üien in use

t The soil ís on the verge of failure and ítsweight is a disturbmg forcé In the passive condition, the weight
ís a forcé resisting failure
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are rough, conscqucnl'.y, thc soil immcdiate'y bcncaín thc footmg is preveutcd by thc fnction
from passing into ihe aaivc statc and is constiamed to rcmam in thc elasuc statc (Fig 29(b))
Its dellccuons, theicforc, are small by compansoa witn ihs. plástic dcformations of zone II and
it may bcconsidcrcd as actingasifi' wcr>, panofthc footing At the non un offailure, dcscent
ol the footing ¡s opposed by thc forcé 2PV To sunphfy the analysi*, thc shear stiength ofthe soil
above lh<, levcl of thc foundation base ís neglectcd, and ih weight on!y ronsidcrcd, by treating it
as a surcharge Fot tl.is ie«\on the íesiilts of the a/iahm cannot be apphed to Jootmgs whose
dcptli ¡s nntíh gieatei thun tneü width

Now the sum of the forces ^ecping tht wedge ip cquihbnum musí be zero, therefore

Qd - -b"52 tjn <i> - lp» - c*sin t = °
(weight of wedge) (cohesión) (i)

or Qd -t i/B- tan <j> - 2PP - Be tan <¡> = 0 00

where QD is the total foice reqaired to make the footing smk into the ground and c ís thc cohesión
per unit área

, e Qd = 2Pv - Be tan <f> —±yB2 tan ó (m)

With the exception of Pp, all the quantities m cqtn*.o.i (ni) ¿re known, so that if PP can be

so
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NyniulNri
Fig 30 Terzaghi's beanng capacity fatiors for shallow footings (D¡ less than B)

calculatcd, Qd is known If the footing icsts on the surface of a cohesionless soil then P¡, can
readily be calculated (Tcrzaglu 1943) Tlus leads to the result

QD= Oy --- By\B Ny = \r-yNy (iv)
where Ny, givcn by the curve in Fig 30, is a dimensiones* aumber depending only on <¡>

For a foundation at somt depth, in soil possessmg botn cohesión and •/>, ihe pioblem becomes

?

TT
U ^ b, tt^cniocj

I!1

Lcng >ti ipfooting
Circular footing
Squarcfooting

Nc

I

<3D= Bz[)3cNc+yDfN^O fy£Ny) \ \ -nU^Í
7*
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immenscly more complicatcd If thc soil n. dno weight,' ti en the load Qd coi.ld be split mto
two parís, Qc and Qq, where Qc ís thc loaa just sufficicnt to cause failure if the surcharge, g, wcrc
/ero and Qq ís thc load wh.ch could be sustamed by thc cffect of the surenarge alone acting on a
weightlcss, concsionlcss soil

Qc + Qq = 5c tfe 4- Bq Nq (v)
A^ and NQ, like A'y, are dimensionless numoers dependen! only on <f>, thcir valúes are givcn also

by thc curves in Fig 30
lt ís assumed that the ultímate beanng capacity

Qd- Qc -r Qi + Q (V1)
(9 = 0,y = 0) (c = 0,y = 0) (c = 0,í = 0)

or Qd = B(c Nc + yDf N, + \yB Ny) (vh)

Jt should be noted that the failure surface corrcsponding to Qc and Qq is different from that
appiying to Qy and that both sui faces are different from the theoretical surface corrcsponding to
failure ofa foundation below the su. face possessing weight cohesión and 4> Powever, Terzaghi
statcs that £c is only shghtly grcaier than tne sum of Qc¡ Qq and {^(afigí* . oflesslhan 10% ís
quoted for a particular case)

<f> = 0 case
For suddenly apphed loads on clay soils the so-callcd <j> =- 0case applies and

Nc —5 7 (or, for a smooih base, Nc —S 14)
Nq = 1
ATv = 0 - • (vm)

thus

or per unit área

QD = 5(57c -i- yDf) 0\>

?z> = 57c -f y£/ W
It will be noticed that the second term ofthis equat.on is simply the wcg'it ofsoil removed to

construct the foundation

c = 0 case

For a foundation resting on clean dry sand

Q0 = B(yDf Nq + {yB N,) (*0

or for a foundation at the surface (Df = 0)

QD=B{ÜB Ny) (*")
per unit área

qD = \yB Ny (*"0

It will be secn that mth.s case the beanng capadvj per unit aiea is duectly proportional to tne
size of the footing Thc beanng capacity ís also pronortior.al to the soil density, y BJow the
water table this density ís approximately halved, so that the beanng capacuy ís also halved

* Asolution publ.shcd by Prandl (1920), for che pías ic d.formation of steel, under thc action of a pu,-c\,
neglccted .he we.ght of thc material which unacr .hosc cont-.aons is u.umportaní b> cuw.nirison with iré strcng.h
of thc metal
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Squai e and Cu culai Footmgs

Thc solutions g,ven ibove apply to found it.ons whose lengih ís considerable by companson
with tneu width In this case, ofcourse, there :s piare s'rain, but even w.th this simplification
the diíílcukics aie formidable For rectangular and square footmgs the solutions are few and
far oetween, in the case ofa ngid circular foundation at the surface, Hencky has produced a
solution (Kct.cky, 1923)

c¡d = 5 64c (xiv)
Jbut 'he footing has axial symmetry

Tuzaghi has mtroduced into his ecuauon cmpmcal cocfficicnts based on observauon and test
results (Goidc, 1942, Skempton, 1942A) and arnved at .he foliow.ng

For circular footmgs

for square footmgs

Local Shear failuí e

It shoula be noted that ihe foregoing valúes are appncable 'o the general snear failure case only
Where there ís a possibihty of local shear failure reducea valúes of the beanng capacity co-
efficiems Nc, Nq and A^ should os used * ana the ncar parameters, c and tan 4>, should also be
reduced by one third iTerzaghi, i943)

2 03 Skcmpíon's Soluüon for Clays

A solution, partly theon.*icai, partly emp-ncal, has been put forward by Skempton for clay
soils under suddcnly apphed loads, when <f> can be assumed tobe equal tozero (Skempton, 1951)

qo = c Nc-i- yDf (i)

Tne valúes ofNc are based partly on laboratory tests, ontheory and on observations of full scale

Qo=qo¿ D^ = -A2(13c Nc + yDf Nq -f 06yR Ny)
QD--=qüBi= B*(\ 3c Ne+yDf Nq + 0 AyB NY)

(xv)

*?c

<r ' 1square\ !
Cttdc \^-

1 1
f i i >

i

1/ Loi igst"p

| , 2 . •

<?=•o
iV

i

''

*•

1

1

i

Fig 31 Skempton's valúes of the oearing
capacuy factor N, when <j> = 0

O 1 Z 3 -í S 6

failures It will be noted that the máximum valué which Nc can ha/e, for a footing at a depth
which ís great compared to its width, ís 9 in the case of a square or circular footing Table 6
givcs the companson between observed valúes and those calculated from the va.ues given for the
coeffkíent, Nc, ¡n Fig 31

* Except for <f> —0 whtre the full valué, apply
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Valúes may be ob.--.ncd anect from the curves for long strips and for squares For inter
medíate shapes, the valúes of A^r for a rcctangle, length L, breadth B, may be obtaincd from that
for a stnp, NCs, by the relationship

(")AVr = 1 °^K

Table 6

Valúes of Nc compared with Observations of Full Scale Foundation Failures on Clay

I
Dimensions of foundation , Avenee

Is'ett
founda

A\erage
sheir

Site

scttlc-
ment at

failure

Pf i
B' ,
% •

tion

prcssure
at failure

strcrgth
of clay, c

Nt
i

B, | L, Dt, Dt PJ. 'n "D, tons'ft2
ft ft fí B 1 tons/ft2

Hngalund, Swedcn 1 3 65 0 i 3 0 43 0 074 i 58 54

2 0 77 0 067 « 64 65

Kippen, Scotland 8 9 55 0 69 10 10 0 95Í
1 15&

C 16 60
72 72

Loch Rvan, Scotland S* S* 50 63 11 12 1 9 0 22 86 90

Newport, Walcs 8 8 6t
20

(total)

0 75
25 14 15 29 0 36 80

7 4

86

Shellnavcn, England
A 25* 25* 0 0 _ 0 84 0 135 64 62

B 52* 52* 0 0 30 5 0 83 0 140 57 62

Trascona, Canadá 77 195 12 0 16 140 15 23 , 0 42 56 5 56

Silo (Tscheootanofí, 1
1957) (location not
given) <+9

1
225 3 OOS — —

26 ; cío
52 I54

(After Skempton, 1951)
Pi/ffl>iteH f Inclay J With fnction § No side fnction ¡i Vane «1 Comprcss'on test

Skemptor also gives the approximate rule that for depths where -£ ís less than 2\, then

Nc = (\ +02-A (Nc)0 0n)

where (Nc)o is the beanng capacity factor at the surface
For a stnp, (A^oís roughly 5, therefore

Ncr^síl- 02*)[1 02 Bj
(iv)

Skempton adds that, if the shear strength for a depth of ¡B beneath the foundation does
not depart from the average by more than i50%, then that aver.'ge may be uscd in the caicu-
lations

2 04 Mejerhof's General Solution

Meyerhof (1951A) has extended the ¡nvest.g-1 oí beyond Terzaghi's treaimert, speciñciuy
restnctcd to shallow foundations, to the general Case of a <bundation at any elepth Wnereas
Terzaghi neglects the shear strength ofthe soil above the leve! ofthe underside of the fou. ,on,
treating it merely as a surcharge, Meycrnoí's me ,od takes th.s strength into account when
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calculafng the rcsistancc of the ground to penetrauon by the founaation For the long stnp
footing, this is done by cxtcnding the failure suriacc as a loganthmic spiral upwards through
the soil above the levcl AE (see Fig 32) In thc calcuLtion, thc strcsscs p0 and s0 actirg on

Terzaqhi SO~f ,
Smooth Stnp 90-f

M.yeríuf
Pú jyh >crip

(a) Shallow Founidabion

90-f "SC-¡>
Krzaghi ^ D¿ep fou*c!aCion MV rhjf
Fig 32 Iaealised failure sur.">ces used ai Mcycrhof's analys'S

{Aíeyeihof, 1951A)

the equivalen! free suiface BVEU have to V fo.md by considenng the equihbrijm of the wedge
B\E\F\, po ís then substituted m the equai.o.i

qD = c. Nc + po • Nq + y-=,. Ny 0)

2 05 Msjeifiof's Approximate Solutions

The general solution ís too tedious to appiy for rotitine purposes but some simplification is
possible for soils, like clean, dry or fully submergea sands, whicn possess </> but no cohesión To
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<p =30clarees
Smooth shatt
(S'O)

MEYERHOF'S aPPROX VATE SOLUTIONS
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avo.d tne necessity of comoutmg the strcsscs on the -^nt fr^urfa^« £™
valúes of the beanng capac.ty factor NYq dcpenang o.both Nq and Nv, the formcr beine
.mportant at greater aepths, the lattcr at shpllow ücpths Then

B M (0<7£> = y¿ N/Q

The valúes of Nyq depend on the cocrncicnt of earu. ^>su.c K. and tMs must be known before

, IO IS 10 2S 30 35 +0
Depth/wdth offoundation Dffe

í 15 20 2S 30 3S 40
Depth/iv/Jth offoundation D{/B

^-AjtCL/ Meyer/ioffua)

Zcro or^rourdensncar

0 2 o-f o i o* 10

F,c 33 (a) and (b) Beanng capacuy factor A„ (c - 0) for stnp .oundanon ,n "**°^£™\9,lA)
(c) Beanng capaaty factor »„ (c - 0) for shallow stnp foundaaons on cohesionless matena, ^ ^

the valué can be determined (Fig 33(a, b)) Even the use of_thc ^^J0^^

c,„Se appro„,ma„o„ .o ,„eul»»» va,ae, «horcas any a„= •púa, UseTer agh , Jo»to

hofs f'orm Ja which indicatcs a máximum error of 30/
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Lundgn:n and'Mortensen (1953) have concludcd that the vaíue orthe beanng capacity factors
previously pubhshea for fooímgs on tne surface ofcohesionas matenals werc too high by some
35% Followmg tl.is, in i955, Mcyerhof reviscd his ca'cJaíion of Ny<! for shallow footmgs and
prcscntcd a n.vi sed giapn (Fig 33(c)) B.-sed or the re.i.i s of tests on rnoaei toundations in
sand, Mcyerhof has rccommcnded he use ofa reduced varuo </>i, whce tan <j>i = 0 85 tan <j>, when
calculating the beanng capacuy of deep foundations

Mcyeihof (1953A) has also publisíicd a solut.on for cece Une loads He suggests that for a
load with an ccccntncity of e, measured from t' - axis v. ~symme ry, the beanng capacuy of a
footing ofwidih Bís the same as ihat caía.Lteü .or a toot' -.g eanymg a symmetncal load but of
reduced width B' where

B' = B - 2e 00

For inclincd loads, Meyeihof (1953B) has gi\c . he olio.v ing reduction factors

Table 7

A\-¿\e of i..c' in.it •on to vei'tical , a

0*
1

Kr 20" 30° 45°
l

i
60=

Ciay ~ from 0 to 1 i io
1

0 c 05 04 1 G25

1
[ 0 15

Sand and gravcl — —0
1

05 02 Zcro for a

1

1

i

Smooth Bases

So far, all Meye nof's valúes given have been for bases which develop the full shear between
the base of the foundation and the soil If the base is smooth, then the soil can flow plast.cai.y
from beneath the foundation as it sinks into the ground and the valué of Nyq .hen to be usca .s
half thai obtained from thc graph for a perfectly rougn base

Rectangular, Square and Circula/ Bases

For ie, Meyerhof's valúes from Fig 33 may be used in conjunction with a shapc factor, /,
which vanes with <f> (Fig 34) In this case

qD = y2AN-iyq (111)

2 06 Rccommendations for Calculation of Beanng Capacity

To calcúlate the ultímate beanng capacity of fourdations, use the beanng capacity De o.s as
follows

(a) Terzaghi's valúes of Nc, Nq, N, for shallow founda.'Oi s (£>/ lers 'lvn B), o.1 ah seis
For footmgs on the surfaceof sand and gravel, th.s is hkeiy to over<, c l ». oearingcajtc.ty
somcwhat For example, at e¡> = 30 (c = 0), thevalué of V, fro^-. Fig -.0, o 38, ís 22, wicrcas
the revised vaiue(§2 05)isabout 15 In most insiances,pañi. irly ai h gher</> valúes, ¿ettle-
ment ís hkely to be the ruhng factor

(b) Skempton's valúes of Nc for foundations on clays (9!» —0)
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(c) Mcycrhof's valúes of V„ for deepe- foindations on sands and grivels (c - 0)
id) The beanng capacity of cnd beanng p.lcs may also be found from thc result o Dutch

decp soundm* tests (see Chaptcr I) Tests haxc demonstrated *hat drect cxtrapolat.

Fig 34 Shape factor for foundations in
sand

(Meyerhof, 1951)

Sfaapt- factor, A
10 1$ 20 2 5_

tion ís

30 3 5

\Dnvcn
\íounda¿jons

Lcngth/widbh ofrectangular foundation I/B
O= Circular foundation

permisible from the 10 cm* cone to full size p.les (Plamema, 1948, Ivnz.nga ,951), Frjnx
(1948) has stated that a sounding figure of <css than 50 kg/cm- ^ b-d 50-..0 kg/cm is
modérate and more than 100 kg/cm* md.cates a good foundauo., ma.c.ai vi kg/cm- rr.-y
taken as roughly 1 ton/ft2)

2 07 Foundation Failures
Perhaps the elassie example of acatastrophic failure o" ash.l.ow 'ou .dat.on is that of the

m.lhon bushel capacity Transcona grain devator on the C-ridian Praine, 7mi.es Nfc of
Winnipce, Manitoba Not only has the fula-e ocen describa ma contemporary account
(Allaire,"l916) and been the subject of ir ore recent investigations t~ -<so we are fortúnate in
havín» an eye-witness account and photographs of the disaster (Wl.ve 1953)

The°elevator consisted of two principa! structures (F.gs 35 an, 36„;he on, Muse contam ng
65 bins 14 ft diameter by 92 ft h.gh ,n five rows of 13, ca -,.a oy a2tt tivck concrete, raf. 77 t
wide and 195 ft long at adepth of 12 ft, and thc work r.ouse, co. tainmg tne m.cn.ncry, ik, oy
95ft bv 180fthigh, alsocarned onaraft at 12-tdepth ,„„„,„

Construction sUrted in 1911 and was competed in Scpicrnbcr 913, Al,er ns,.ng w,r g.-.
was commenced (Fig 37) On 18th Octoocr 1913 875,000 bus^s ot ¿ - ^^^^S:
at lunch time on that day the bin house bega- .o . t, mucl. of .he noven ent too, p.acc üur ,.
the first half hour (F.gs 38 and 39) Bur. , ne followmg ,.Sht, tne structure housing tne
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con^eyor belts on the^oof of the bii.sshd o^aro 111 'o ihe groui d (Figs 40 and 41) AfterthjS,
movcmeiú vinually btoDped The Din acuse ca -,e .o rest at an a^gle of 26° 53' to the vertica ,
the c side was 5 lt above, and the wcsl s c!l 2*-, ft beiow the original positions, the north end

h
\*4

[Approx
orienta^icn)

17Sft \] _ 100 ft
3l,J

,IOUSE

/
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i
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io

1

/ nr\ A
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/ O *7 JO fi^ T

í-id 35 Tnnscora ^rain sno, Winnipeg, Canadá—
plan of bomgs

{Peek and Bryant, 1953)

Zcriníj^ rnadc m lpi3 -

c> ¿rings ma da /n ty$1 —^j—

v r» 4 ft .ower than tne soat i c-d A cusn on of upheaved son, 5 or 6 ft ngh was formed on
.Mvest *Fgs 42 ard tI)

Wash jo gs v.ereat orce made ard irdicated a deposit of finn grey clay 35 to 40 ft thick (the
top of this sixaium was weathercd orown ana stiffer), then clay mixed with rock frag.nents and
finally at aboat 50 ft depth, the limestone bedrock The clays, wh.ch overhe the Ordovician
ser'es, are part of a sedimentarydeposit, 30 to 50 ft thick, from the ancient glacial Lakc Agassiz,
formed when the Wisconsin ice sneet blocked the southcrn outíet

Fie 36 Transcon' silo

A.cml view of completcd
^irucíure

(L S ». míe, Csq

In 1951, it becamepossible to jndert?ke two more borngs neai the b'n house (but sufikiently
far away to have been unaffected by the failuie) and conunuous andisturbed su "• íes were taken
and tested (Peck and Bryant, 1953) (Fig 44) These showed that the uoper clay had an un*
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Fig 37 Transcona

bilo Filhng wiih grain

(IVIuie, 1953)

FOLNDATION FAlLtjRES

confincd coinpression stiength of 2260 lb/ft2 vvhns. .,e lowc-
The wcighted average was 1860 lb/ft2

Using Skempton's formula

NCI = 5 1 -r 0 2-
W , «?)

47

ñ

r

on'y 1300 ío'tt2.

',-=\ í'v) §2 03)

Here /J = 77 ft, L = 195 ft, £ = 12 ft

whence, A/c = 5 5.. . . (i)

Thus, the ultímate beanng capacity ís

5 56 x i£/'fi = 5170 'or - or 2 j ~,/-V v ,

The actual load at the time of failure ís known ca .e ?ccu ..'ely ^e v*wc . o\.^e ou .^. . g w s
18,000tons, to which must be adaed 23,000 tons o \ heat, g.vir.ga ^ oss ^.ss- e o'"2 7- o ¡>,'\L
From this must be subtracted the pressure dae 'o <2 .; of so.í a. .2*, lo/f.3 (= 0 o4 ;ons/K2) ¿iv ..g
a nett beanng pressure of 2 1 tons/ft2

r,

*

^-

Lii—Jal-ai^^ir*.!

•1¡ "

mo -••o ¡ ¡ cona sno

f"i'u v. x v^iiicn. in the

f rs. nal

(íK/;í/<?, 1953)

/'-
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c
r

l .

*~<ñ ' s

f •'• ^-a.isco* jfo T5c¡a'. of mo\e-
t¡^ .- i^r lai'ure srow.ng undarwgcc work-
Houíc

(Ulule, l'->53)

Thus the latió ca!culated¡obser\ed ¡si 1. In vew of 'he difnculty in arrivmg at an average
figure for the shear strength, a ¡0% error ís'certainiy not out ofthe way and the formula may be
regarded as supported by t'vs evidence r

Thcse figures were substantially confirmed by Baracos (1957). He meníions that pumping
had b^ necessary for the thirty-seven years since righíing the structure to kccp the basemení of
the bin house dry smee it ís row 34ft below pra.ne íevel It would, however, seem that the effcct
on the samples tested was shght.

The quesíion naturaliy anscs—how did such an error of judgement occur so that the failure
took place'

Allaire says that it was *customary ' to take 3 to4 tons/ft2 as tne beanng pressure which could

Fig 40 Transcona silo

Removing grain from
dama^cd bjiiding

(JL S White, Csq) Z "Ví

R- "- -

¡i"' * -

r- '••"'•*.'''

t
r
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Fig 41 Transcona

silo Undcrpinning
operations r

(L S Wlnte, Esq ) ¡í;

[.-- ---

X

ít

be imposcd on the grey clay of the área, he adds that soil loading tests were made ' as a inatter of
precaution' and White confirms that loro \ ^s.s weie i uiac T'-'cre ís the Vther evide -
that many hcavy structures were foundea oí » . i llar formanon at nearby Wmnipcg Two
relevant observations may be made

(i) that the struc.ure was p^oDably of unprec
clay ir. the lower part of the for—'•'t o i to a ivh'c
clay would be virtually unstressed by the con\c
in fact, < ,e, and

(u) that in many cases, eg oñccs and simiLr structures, the rea' ioaú onthe soi1 .sfar less than
the design load, whereas, at the l-a^scor^ mIo, p-acticalíy the w"o.e of the des ¿n load was
reahscd Thus there was no *co'-cealec factor of safety' to prottet the structure from the
disaster which dio, in fact, ovenake it * Tne bu.Idmg was suDsequentiy u,.derpmnea and
nghted (see Chapter VI)

Some mteresting statements were made at the discussion or Allaire's paper Allaire n.inself
referrcd to the fact thaí the customary slight scttlcment was expected ar>d Goodrich mení.oned

- H^^'irv-T^-í—~-"*-l7 i'-'i^-^"'

•.o í"- -—-

y*

ed s.ze are would therefore stress the softer

er e\ >--: 'han snaller buildings, this softer
-al loadme; te^s on a small área, which were,

Fig 42 T.-.. i o.ia s lo

V.ew o." icnvc

(L S U'lnle, Esq )

* Another case of catastrophic failure of asilo ib on rtcora (Tscheootanoff, i9l7), see .»Lo Clevenger (1956)



V

A

50 ICARiNG CAPAClTY, STRlSS D'STR¡3oT¡ON AND SETTLE>1ENTS §2 07

rr" -— ^ - -S." •

I i

Fio 43 Transcona silo

Vicw of heave

(Whüe, 1953)

an identical fa.'ure ofanother s.lo in Algicrs *• out thc mosí stanhngly prese cnt remarks were
those of Ph.lhps who, refernng to a found. ion ftnuie at Poi'lana~ Oregon, saia ' w?ier
bcnea'h itwas sustammg the ¿round ard the< . „r was bc.rg slowly displaced by the adaed load '
That his remarks were not merely foríuitous bu si owed an awaicess of the effeets of pore water
p-essure ís Dornc out by his refercnce to a standpipe wnich showed an excess head of water,
10 ft above ground level

Another intercsímg repoí. of a filare which tooK phce ai Frednksíad, Norway, was ofan oil
tank wh.ch failed catasirophicahy .r 1952 (Cjerram and Overland, 1957)

The tank was 25 m,n diameter vvith a capacuy of6000 m3 (1 3M gal) It rested ona¡5 cm
(6 in )concrete slab with an outer ring beam wnicn was foundcd on 35 cm (14 m)ofgravel The
empíy tank weigl.ea 550 tons

Fie 44 Transcona grain s.lo—typical oorc-
hole

(Peck and Bryant, 1953)
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He may, howevcr, hive been refer-mg to two grananes .vn.cn \i.lc in amw.,rvery similar to thc Transcona
Building .« Tums in 1907, one of che ojildmgs t.lted •« 25° to nevertical Poth buildings wc.e restored to thc
vertical but, like the Transcona silo, finished 15 ft to 18 ft lower man beforc (E,,¿ineennS News 1907)
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At this suc thcse tanks are nonnally constiuctcd by a spccial tcchmquc, developed in thc área
fue tank walls are built up by " eld> ig, usmg as a working platform a f oa'mg platform inside the
tank As tne tank walls nsc the floatmg Dlatform ís also raiscd by pumping water in Thus the
ciound ís subject to a graduahy .ncicasing consohdation load This method had been quite
succcssful in the past, no other tank having failed, although scttlements of 50 to 100 cm (20 to
40 in ) have oceurred

Unfortunatcly, the tank in question ws «nstnctea very rapidly to accommodate a sudden
mercase m the dehvery of whale oil in the spnng of 1952, and the customary technique was
aoandoned, the tank bcing crected ivithout any watci filhng A test load was apphcd in March
1952, by pumping 5000 m3 (i 1 M g.'l) mío the tank in 35 hours Two hours after filhng was
complctcd, a failuic oceurred, the tanV t''tcd and a hcave took place on one side of the tank.
D'ffcrcntial seí.luncnt amounted to 50 cm (20 ir ) after unlordng and the soil heave was
40 cm (15 in) The total weight of thc tank at failure was 5500 tons or II 2 tons/m2 (1 01
tons/ft2) Followng the failure, the tank was ñlled in ¡>teps with water and time for consohdation
was allowcd Smce 1954, two years after failure, the tank has ocen used to capacity Its settle-
ment ís from 50 to 100 cm

Fig 45 Failure of oil tank at Frednkstad %b\ \
(Bjerrum and Ó.erland, 1957) Umformday

Total failure. Edge failure
Hypothssts Hypothcsis

Investigations were made before and after the failure Using Skempton's formula

qo = c Nc + yDf . (Eq (i) § 2 03)

In this case, c, the average shear strength, for a depth of 2/35 (= 4/37?, where R ís tne radius of
the foundation) ís 3 1 tons/m2 (640 lb/ft2), Nc for a circular founaation at the surface is 6 2
This gives a valué of 6 2 X 3 1 = 19 tons/m2, which may be compared with the actual load at the
time of failure of 17 2 tons/m2 This ís a oíscrepancy, which the authors explamed by ¡ocal
edge failure They point out that the clay beneath the eastern pan: of thc tanlc was softer
than beneath the wcstern part and conclude that a local failure took piace on the s.de where the
clay was softer (Fig 45)

By considcnng different tank widths, íhe auihors find íhat at a valué of B — 10 m, a valué of
Nc —5 6 ís obtained giving a factor of safety of only 105 Fu-thermore, this widíh agrees
approximately with the width of heave observed They tnerefore concluded that local edge
failure had, in fact, oceurred

Other oil tank failures have been desenbed from tmie to time and some \ears ago wc-e the
subject ofdiscussion in Geotechmque Saurín (1949A) ard Nixon (1949A, B) aes.cnbea the failure
of tanks at Grangemouth, Scotland and Shcllhaven, England At tne time no really sausfactory
cxplanation was fortheoming for the valué of beanng capacity observed '> e d "culty at both
sites was the presence of a stiffer crust, at Grangemouth some 15 ft and at Shehhuvcn, 4 ft in
thickness, this invalidates direct apphcation of Skempton'svalúes of Ncfor clays If an attcmpt
is made to apply these valúes using a weighted average for shear strength, an appa'c-' factor of
safety of about 0 8 ís obtained for both sites, demonstratmg tn.a. .he crust has so.ae efiect in
reducing the stresses transmitted to the soft clay beneath thc crust

/¿

/
/
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Y
g a spreading anglr r,F

It ís sometimos suggested thpt ir rng'e ofyiead s^ou^ De used to compute the prcssure at any
.1 ticular levcl (Fig 46) In íhe Grargen outn e\a vpic (fig 47; assummg a spreading angle of

i I

pa

Anglc of

Ground, - \ "/*
leve/ AA

<<x

'?Sa-.co^ Le nk-
11.11 I lili

rix

íW-\V,
^^\

m.
inii

Flexible mat

Stiffcla/
crust

Soft clay

Fio 46 Oil tank rcst.ng on sti.f c s- o\u" soft clay " Sprc id " h/pothesis

45°, using a wcighted average shear strength & 330 lb/ft2 a ia an A'c o>" 6 4 conesoorc e to the
valué appropnate to a foundation of width B' = 150 ft at a depth of 15 ft (thecm, nnee deotn of
the crust), we ootain an apparení nett bcaring capacity of 2100 lb/fL2 givirg a fao^ « >aflty of

L 116''d,a I ^
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Fig 47 Gran^mouih oil tank

Load scttlcment curve

Dc.ormation of base

1 7 on the estimated pressureat t'iis depth of 1235 "b/ft2,
Shcllhavcn tank (Fig 48), the Cdresponding vjues are

Thickness of crust—4 ft, Weighted a"era._.c. s car st.^,0;h for depth 2/3 B' 280 ID;"'2,
Nc = 6 4, Nett beanng capacity ioOO .o¡..-,

(Saiti.n, 1949)

yeí tl"í, fourctuo i fa.lca For thc
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Esumated beanng prcssure assummg a45° sprcad 935 lb/ft2,
Appartnt factor of safety 19 , . „

U„oov,„„S, lllOTrorc, 0* .h. effcc, of U» «n* ,.£, j^tLZX»*™

It „mirau„s„,»,e «ha. .h. facor, of saf.y aro «üjer £.^™^ S^TÍ
i?^í;r:XoSrTo^=

FOUNDATION FAILURES

\/-T2Z'dia

Peat »i. nT * ..•'• ",1* T* »»^'._"'^
«
°£s.

, Sandy gravel

Site conditions
Fig 48 Shcllhavcn oil tank

SAcsr strength lb/ft
inri 400 GOQ 800

• = fíesultofunconfined
comprcssion test

v = Result ofvane test

Soil conditions

53

(Nixon, 1949B)

A

was any local edge failure or not Xl^!^^:^"^^^perhaps be assumed tentativcly thaí where thstnKrtu^* 1S sed b 25o/o and
íhickness of the crust, Skempton's beanng capacy fac or co d ^ for
wexmled averages of the shear strengíhs used This ruk is not iiKciy
uhstructuresCas o,l tanks where large settlements are,— ^3 a

Catasírophic failures of bu.ld.ng foundat!,ns are noa thng o th p ^ ^^
rcccntly constructed building in Río de J^¡°n;Xt had been unaer eonstrucíion since 1955,foundauon This was íhe Sao Luis Reí bu>Id ng which ,ad been ^ ^
the building was 95 ft by 39 ft 11 storeys h-gh an suPPr;ri ^ 1^ ^ 86 ft ^
The suosoil was organ.c clay and peaí and some nuhoou ^ ps ^ as
firsí setílement was not.ced in 1956 ^en «ttcnon had ru h^ he ^ on
further movement in January 1957 was discoun dbut 1o-seno»^ ^24th January 1958 Remedial work was p» .n h^ on 27th J;,y ŷ ^ ^ ^
rate of setílement had increased so much that the surroundin ^ the
halted all work on íhe building On íhe mon.mgo the ,0 ,wk ^ ^ ^
rear of íhe building was seítl.ng ai 4mm (0 16 .n) p;- .o-, a P ^ fa], ^
abandoned and • ai 755 pmíhe doomed building topp.cd, ta..nD
(ENR , 1958D) . -,.1Velv themáximum- n,salsoapp3rentlhatas,nglear.glcofspreadisnotaPp.icab.etoi-et.ocases Anc. a.ively,
prcssure may be more important than the average
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LA ESTABILIDAD A CORTO PLAZO DE EXCAVACIONES A CIELO ABIERTO
EN LA ARCILLA DE LA CIUDAD DE MÉXICO

THE SHORT-TERM STABUTY OF OPEN EXCAVATIONS IN MÉXICO
CITY CLAY

1 Introducción

En -necámca de suelos los análisis de
estabilidad generalmente se manejan con he-
rra-nientas derivadas de la teoría de la pías,
ticidad

Los problemas clásicos de la teoría de
la plasticidad se tratan, generalmente, bajo
la hipótesis de que las deformaciones elástj_
cas son despreciables en co-nparacion con las
deformaciones plásticas.

Lo anterior no implica, sin embargo,
que la estabílidad de las masas de suelo sea
necesariamente independiente de las deforma
ciones elásticas, aunque esta idea parece es
tar arraigada como un axioma en la mente de
muchos ingenieros

De hecho, muchos problemas de la teoría
da la plasticidad que son de interés en meca
nica de suelos sólo pueden resolverse des
pués de fijar un mecanismo de falla* La
consideración de varios mecanismos de falla
cinemáticamente admisibles y el uso del aná
lisis límite permite calcular fronteras supe_
riores del factor de seguridad hasta obtener
un mínimo que constituye la solución (I) **.

Para un problema determinado, algunas
configuraciones de desplazamientos plásticos
cinemáticamente inadnisibles se convierten
en mecanismos de falla razonables si existen
discontinuidades como grietas y heterogenei
dades como capas blandas y/o rígidas en la
masa de suelo

Hay casos en que las deformaciones elás

* Un mecanismo de falla es cualquier distri
bución de deformaciones plásticas que sea
cinemáticamente admisible.

** Referencia bibliográfica, al final de este
trabajo.

o Profesor Investigador, Instituto de Ingeniería,
UNAM, México. D F

00 Profesor Investigador Adjunto, Instituto de Inge
niería, UNAM, México, D F

DANIEL RESENDIZ

JOSÉ ZONANA

1. Introduction

Stability analyses in soil mechamos
are generally handled with tools derived from

thc theory of plasticity.

The classical problcms of the theory of
plastxcity are, as a rule, treated undor tho
assumption that elastic deformations are ne-

gligible as comparecí to the plástic oríes»

From the statements abo 10 it does not

follow that elastic defonnations are necessa-

rily irrelevant to the stability of soil
mabseo, although this wrong conclusión seems
to be rooted as an axiom in the mind of many
soil engineers.

In fact, many problems of the theory of
plasticity that are of rinterest to sel mecha

mes can be solved only after the failure me-
chanism1'- is fixed. After that, a solution ís
obtamed by considering several kinematically
possible failure mechanisnis and using limit
analysis to compute upper bounds of the fac

tor of safety until a mínimum ís found (1) 1*.

For a given problem, a nunibor of ka nema
tically impossible putterns of plástic di^pla
cements becomc plausible failure ranliinioiii'

when discontmuities such at cracks, and In tj£
rogeneities such as soft and/or 1t¿Tid layors
are íntroduced into tho pictuie.

There are casos wJn re elastic strain.

* A lailure mccliamsni ís any kiriem 1L1cally
possible distribution of pla&Lic deforna-
tions.

** References are listed at the end of this
paper.

o Research Professor, Instituto de Ingeniería,
UNAM, México, D F

00 Associate Research Professor, Instituto de Inge
niería, UNAM, México, D F
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ticas, aunque pequeñas en conparacion con
las deformaciones adnisibles para propósitos
de estabilidad, pueden ocasionar agnetamieri
to del suelo, o bien inducir esfuerzos supe
riores a los de fluencia en ciertas capas,
haciendo posible el desarrollo de mecanismos
críticos de falla que de otra manera serían
inadmisi bles.

Entonces, cabe preguntar si la falla
del análisis límite y de otros métodos de la
teoría de la plasticidad en la predicción
del conportamiento de masas de suelo es cau
sada por limitaciones en la teoría de la
plasticidad misma, o si se debe a sobresim-
phficaciones que tienden a ignorar en el
análisis las posibles condiciones de discon
tinuidad, heterogeneidad y falta de plasticj_
dad perfecta que suelen ocurrir en el campo.

En este artículo se intenta investigar
dicha cuestión, particularmente en lo que
respecta a la estabilidad a corto plazo de
excavacir s a cielo abierto. Con este fin,
se analuo án datos de laboratorio y observa_
cíones de campo en el marco de las teorías
de la elasticidad y la plasticidad. Las con
clus^ones parecen reconciliar los resultados
analíticos con el comportamiento observado
en el campo

Fl planteamiento se referirá particula£
mente a casos en el Valle de México Sin em
bargo, los conceptos analíticos que se tra
tan son de naturaleza general y algunas de
las conclusiones podrían aplicarse a otros
casos, pues es sabido que algunos suelos ex
hiben características de fragilidad, deforma_
bilidad, sensitividad, etc similares a las
de la arcilla del Valle de México.

2 Algunas propiedades mecánicas pertinentes
al problema

La resistencia no drenada, la sensitivj_
dad y las características de compresibilidad
de la arcilla de la Ciudad de México se des
criben en este Volumen (2) y en otra parte
(3).

Aquí se discutirán las características
esfuerzo-deformación y las deformaciones un_¡_
tanas a la falla que exhibe el suelo malte
rado tanto en tensión como en conpresion, en
condiciones no drenadas.

Se cree que estas características tie
nen una influencia particularmente importan
te en el comportamiento de la arcilla de la
Ciudad de México en problemas de estabilidad
a corto plazo.

2.1 Deformación a la falla en compresión y
en tensión. La arcilla de la Ciudad de

México es un suelo con estructura muy abier
ta, como lo revela su contenido de agua que
varía entre 100 y más de UO0 por ciento. No
obstante, su módulo de deformación es relati
vamente alto en el estado inalterado (3 y -T
y exhibe falla frágil cuando se le somete a

althoujh *mal 1 as compared to those perraissi-

ble for stability purpuses, may give rise to
cracking of thc soil or may induce post-peak
defirmation and softemng of an ^jicent

layer, so that critical failure mechanisms de
velop which are otherwisc ímpossule.

It ís then valid to a.k whether tho

failure of limit analysis and othei methods
of the theory of plasticity to predict field
bohavior ís a shortcoming of the theory of
plasticity ítself, or it is failure to re-
cognizp and introduce into the analysis devia
tions of field conditions from those of conti

nuity, homogeneity and perfect plasticity.
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The discussion will be particularly re-
ferred to cases in the Valle> of México. How
evor, thc analytical concepta presonted are
of a general nature and some conclusions
might app]y as well elsewhere, for it is
known that soils other than México City clay
exhibit to some degree similar characteris-
tics of brittleness, deformability, sensiti-
vity, etc.

2. Some soil properties pertment to the pro-
blem

Undrained shear strength, sensitivity,
and compressibility characteristics of México
City clay are reported in this volume (z) and
elsewhere (3).

Here, information will bo given regard-
mg the stress-strain characteristics and the
strain at failure exlubited by the undisturb-

ed soil, both in tensión and in compression,
under undrained conditions.

It is contended thaí; these particular

characteristics li.<ve an important influenco
on the behavior of México C] ty clay in stabi-
lity problems under short-term conditions.

2.1 Strain at failure in compresoion and m

tensión.MéxicoCity clayísa soil with
a very open structure, as revealed fiom its
water contení ranging from 100 to more than
400 por cent, In spite of this, it has a m-
latively high modulus of defonnation in the
undisturbed state (3 and k) and exhibits a
brittle type of failure when sheared under un
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esfuerzos cortantes en condiciones no drena
dos.

La deformación unitaria a la falla en
pruebas de compresión simple de muestras
inalteradas de buena calidad varía típicamejn
te entre 2 y 5 por ciento con un valor medio
de 3 por ciento (ver Fig 1)

dramed conditions.

Thc strain at failuro in unconfined com-

pression tests of good undisturbed sámplos
typically ranees from 2 to 5 per cent with an
average valué of 3 per cent (seo Fig l).

1 2 3

Deformación axial , en %

FIG 1 PRUEBAS DE COMPRESIÓN SIMPLE EN MUESTRAS INALTERADAS

UNCONFINED COMPRESSION TESTS OF UNDISTURBED SAMPLES

Es difícil medir directamente la defor
mación a la falla en tensión, tanto por su
pequenez como por lo súbito de la ruptura.

Se han hecho algunas pruebas en las ar-

The strain at failure in tensión is

difficult to measure dirtctly, because of its
low valué, tho low stresses involved, and the
suddeness of failure.

Tests havo been run in México City clays
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TABLA I DEFORMACIÓN A LA FALLA EN TENSIÓN DE LA ARCILLA DE LA

CIUDAD DE MÉXICO

STRAIN AT FAILURE IN TENSIÓN FOR MÉXICO CITY CLAY

^

Prof.
(m)

Conte

nido de
agua

(%)

Lef.
en la
falla

(%)

Prof.

(«0

Conte

nido de

agua

Def.
en la

falla

(%)

Prof.

(n)

Conte

nido de
amia

Def.
en la
falla

(%)

7.2 101 0.3 14.1 203 0.8 18.6 318 0o9

7.4 372 1.0 14.1 278 1.3 19.0 304 0.4

8.0 361 1.7 14.8 154 1.2 19.0 303 0.4

8.2 359 1.2 15.4 284 0.7 19.4 188 0.7

8.8 326 1.5 15.6 319 0.7 20.2 180 0.8

10.2 401 0.3 16.2 373 0.9 20.2 237 1.0

10.8 322 1.5 16.6 333 0.5 21.6 169 0.6

11.0 378 1.3 16.8 386 1.5 21.6 176 0.4

11.2 182 0.7 17.0 395 1.7 22.2 231 0.5

12.4 254 0.8 17.4 396 0.4 23.0 160 0.5

12.8 327 0.8 17.8 342 1.6

13.2 303 0.3 18.2 299 0.6

14.1 168 0.8 18.4 250 1.0

TABLA 2 ALGUNAS PROPIEDADES MECÁNICAS EN CONDICIONES NO DRENADAS

DE LA ARCILLA DE LA CIUDAD DE MÉXICO

SOME MECHANICAL PROPERTIES OF MÉXICO CITY CLAY IN UNDRAINED CONDITIONS

Contenido

de agua

w

%

Deformación
a la falla
en tensión

€t
%

Resisten

cía a la

tensión,qt

kq / cm2

Módulo de def.
en tensión, M. ,

2
kg/cm

Módulo de def.
en compresión,

p
M . kg/cm

c

ir
c

media
decv

est
media

desv

est
media

desv

est
media

desv

est
media

desv

est

100 to 200 0.66 0.30 0.89 0.197 134.8 65*3 51.0 40.9 3o3 1.0

200 to 300 0.84 0.26 0.85 0.164 101.2 35.0 37.9 24.7 3.1 0.9

300 to 400 0.98 0.51 0.49 0.099 50„0 24.7 21.3 16.1 2.9 0.6
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cillas de la Ciudad ac México con el propósi
to de dsteiminar la asistencia a la tensión
en condiciones no drenadas (3) Los resulta
dos de esas pruebas so resumen en las columT
ñas (¿4) y (5) de la Tcbla 2 Sin embargo,
la deformación a la falla en esas pruebas no
pudo medirse con ninguna certeza

Ai revisar los registros detallados de
un gran número de pruebas de compresión sim
ple, se ha encontrado que mediante un proce
dimiento indirecto as posible estimar la de
formador de falla a la tens.ón para el caso
partícula, de muestras inalteradas de arci
lla de la Ciudad de México Se observo que

a) La falla en un gran porcentaje de las
pi uobos de compresión simple en muestras mal
teíadas se debe al desarrollo da grietas ver"
tíceles en la muestra Aunque se sabe que en
algunos casos existen fisuras en el suelo in
5i tu,, éstas se distinguen por un cambio de co
lor a lo largo de la discontinuidad y, cuando
se daba este caso, se anoto en los registros,
poi lo que es posible eliminar los casos de
grietas preexistentes

b) rParece existir una correlación burda en
tre el grado de alteración de las probetas
(que depende principalmente del procedimien
to de muestreo y de la profundidad a la cual
se tomaron las muestras) y el porcentaje de
fallas por agrietamiento vertical en un gru
po dado. Este porcentaje aumenta con la ca-
lidad de las muestras.

La aparición de una grieta vertical y
la disminución de la carga soportada por la
muestra en compresión simple ocurren al mis
mo tiempo Puesto que además el volumen de
una muestra de arcilla saturada permanece
constante en condiciones no drenadas, la ex
tensión radial de la muestra en el momento
en que falla por agrietamiento vertical se
pu^de estimar del valor de la deformación
axial. Al aplicar este método para estimar
la-deformación a la falla por tensión, se es
cogió un sondeo para el cual el porcentaje
de fallas por agrietamiento vertical de mue¿
tras inalteradas fue el más alto (aproximada
mente el 55 por ciento) En la Tabla 1 se ~~
da la profundidad, el contenido de agua y el
valor calculado de la deformación a la falla
pof tensión para este grupo de muestras

2 Mód

un

deeos

ulos de deformación
resumen de los parameti
deformación a la falla
resistencia a la tensí

La Tabla 2 es
:ros estad ísti -

por tension
¡ion qt, y el

modulo de deformación en tensión M,., y en
compres

columna

de la T
tenpia

das, que
de medi

dD (3)
me d io (

ion M„ Los valores numéricos en las

(3) se derivans (2) y
abla 1 Las caracterí
a la tensión en condic
se dan en las columna

cíonss directas que ya
De las columnas (2)

columna 6) y la desvia

di rectamente
s11 cas de res is_
iones no drena-

s (¿0 y (5) son
se han pub1 ica

a (5) el valor
ción estándar

.1

witli thc purpose of ú( termining the undrained
ttnsile streneth (3). Thc results oC those
tests are summanzed in colunins (k) and (5)
of Tdfelt 2. Thc strmn at failure in those
tests, however, could not be measured with
any necuracy.

After reviewmg tho detailed records of
a largo ntimbor of unconfinod compression
tests, it has been íound that an indirect pro
cedure ís pos-sible to estímate the tenslle ~
s'-rain at failure for tho particular case of
undisturbcd samples of México City clay. It
was observed that

a) A largc percentaje of unconfined com
pression tests in undistuibed specimcns re-
sulted in thc uevelopmrnt of vertical cracks
in the sample, and therefore in a splitting
type of failure. Although in 9onie cases
precxisting fissuros urr present m tho soil
m situ, those aie rcru r.illy delected by a
chance m color alón, the üiiconUnuity and,
when tliis happened to be the case, a note was
included in tho r. (oí ,•,, so that it ís possi
ble to elimínate oses ol preexisting cracks.
u) A fjross correl icion ítems to exist

botween tho do( t'O of dibturbance of the
samples (estimad pnn inlv from the
sampling procLU tc and Ifio depth from which
the samples werr taken) und the percentaje of
splittmg failuies in a fivon group. lhis
percentage increados wjih the quality of Íhe
samples.

The development of a vertical crack and
the drop in the load carried by tlie sample in
unconfined compression occur at the same time.
Then sinco tho volume of a saturated clay
sample under undramed conditions remains

constant, the radial extensión of the samplo
at the time of cracking can be estimated from
the valué of the axial strain at the time of
the íplitting failure. In appiying this
method to estímate the Lonsile strain at

failure, a borjn, was seiected for which the
percentaje of spíitting lailures of intact
samples was tln ni|;)ioot (about 55 per cent).
Tab]< 1 givcs depth, watei contení and
computad tensiJe o rain at failure for such
a gioup of sajnplí s.

2.2 Moduli of def orín ic ion. Table ¿ is a
sumiiiary oJ tne bljustic il po.ruini.ters of

tensile strain at failure <. , tenbile

strcnpth cit, and modulus of deformation in

tensión Mt, and in compression M . The nu-

merical valúes in <oluinns (2) and (3) are
directly donved from those in Table 1. The
undramed tensile -.trcnrth charjcteristics
given m colunins ('1) ojid (5) aro from direct
measurements reported ol sewhero (3). Fnm
folumns (2) to (5) thc ncan (column 6) and
the standard deviation (column 7) oí tho
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íiolumna 7) del módulo de deformación* en

tensión en condiciones no drenadas, Mt, se

h.in calculado suponiendo que e, y qt son va

riables independientes para un determinado
contenida He agua.

Las'columnas (8) y (9) muestran el va
lor medio y la desviación estándar del modu
lo de deformación para compresión en condi
ciones no drenadas, Mc, derivadas de medicio

nes directas (3) Finalmente, las columnas
(10) y (11) muestran el valor medio y la des_
viación estándar de la relación Mt/M calcu

lados de la información de las columnas (6)
a (9) suponiendo que existe una correlación
lineal positiva entre H. y H Puede verse

que el valor medio de Mt/M es casi indepen

diente del contenido de agua y aproximadamejí
te igual a 3.

3 Análisis del problema

La divergencia entre predicciones y ob
servaciones en el comportamiento de los sue
los de la Ciudad de México es más notable en
el caso de la estabilidad a corto plazo de
los taludes de excavaciones Es muy común
que las fallas ocurran aún cuando el factor
de seguridad sea mucho mayor que la unidad.
Pero la más notable deficiencia de los meto-
dos de análisis convencionales es que los me_
canismos de falla en el campo siempre difie
ren de los que dan el mínimo factor de segu
ridad en el análisis.

Los mecanismos de falla son diferentes
debido a que las fallas ocurren por desliza
miento a lo largo de superficies planas, ge
neralmente horizontales, a pesar de que exis.
ten superficies cilindricas que tienen menor
factor de seguridad.

Se demostrará que esta discrepancia pue
de eliminarse si, al elegir los mecanismos
potenciales de falla, se toma en cuenta la
configuración de deformaciones elásticas y
el hecho de que, el móciulo de deformación y
la deformación de falla son diferentes en
tensión y en compresión.

En seguida se analizará el desarrollo
de esfuerzos debidos a deformaciones elásti
cas alrededor de una excavación, y de sus im
plicaciones en la estabilidad.

Dentro del marco de la teoría lineal de
la elasticidad, esto es, mientras el princi
pio de superposición sea aplicable, el esta
do de esfuerzo en los taludes de una excava-

* Es sabido que la curva esfuerzo-deforma
ción en compresión simple es prácticamente
una línea recta hasta la falla (Fig 1).
Puesto que no hay razón para esperar un
comportamiento diferente en tensión, puede
suponerse que el módulo secante y el modu
lo tangente de deformación son practícame]!
te iguales.

undramed modulus of deformition* m tensión,
M , luve been coinputcd assuiiimg tlnt <f and

qt at a given water content are índcpcnclrnt

variables.

Coluinns (8) and (9) show the mean and
standard dcvi ition of the modulus of deforma-
tion in undriined compression, M , derived

from the results of direct measurcments (3).
Finally, columns (10) and (ll) show the mean
and variancc of the ratio M./M computod

from tho data of columna (O) to (9) assuming
that a positiv. lm>-ir corrolation exists
betwttn M ina !. It can be seen that tho

mean viluc ol the ratio Mfc/M ís practically

indepcndent of water content and equals about
3.

3. Analysis of the problcm

The gap betwecn predictions and observa-
tiors of thc bchavior of México City soils is
thc greatest 111 cases of short-term stability
of excavated slopes. It ís very commin that
fiilures occur even when the computed factor
of safecy ís much higher than unity. Dut,
the most striking deficioncy of conventional
analyses ís that the failure mechanisms in
tho field always differ from those givin¿ tho
lowest factor of safety.

Usually, the failure mcclnnisms are
different in the sense that failures occur by
sliding along plañe, gcnerally horizontal
surfaces, in spite of tho fact that circu-
lar-arc surfaces lead to smaller factors of
safety.

It will be shown that this discropaxicy
can be oliminated if, in selecting thc potcn-
tial failure mechanisms, dúo considoration ís
givcn to tho pattern of elastic deformations
and to the fact that the modulus of deforma-
tion and the strain to failure in tensión aro
different from those in compression.

The following ís an analysis of the devo
lopment oí" stresses due to elastic deforma
tions around an excavation, and of its impli-
cations on stability.

Within the frame of the linear theory of
elasticity, í.e. as long as the principio of
superposition app]íes, the state of stress in
the slopes ot an excavation in deep soil depo

"*• It is known that tho stress-strain curve in
uiiconfined compression 15 practically a
straight line up to failure (FVg l).
Since there is no roason for expecting a
different bchavior under tensión, it can be
assumoa that the secant modulus and the

tangent modulus of deformation are practi
cally tho same.
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cion en clepós tos profundos de suelo tiene
las siguiente, componentes

a) El estado inicial de esfuerzo, que inclu
-ye esfuerzos-p^r peso-propio <• -~

b) Los esfuerzo., debidos a la carga libera
da de la cara de ,os taludes ( una carga
igual y opuesta al es tado 'i n i c ia 1 de'esfuer-
zos), suponiendo una frontera rígida a la
profundidad de la excavación '

c) ' Los esfuerzos en la masa de suelo por en
cifiia de lo p ofundidad de excavación, indu--
cidos por la deformación del suelo subyacen-'
6 í .

3- ' El caso de omocfene ida'd ideal' Las con-
diciones (b) hacen surgir esfuerzos de

tensión que dism, riuyen>con la distancia a la1
cora del talud y "son^i ndepend ientes1 oe'l módu
lo de elasticidad del suelo Si los esfuer"
zos (a) se deben sólo a peso propio, la suma,
aeJld' y (b) d¿> esfuerzos de compresión en '
tonas partes excepto en una angosta zona su-!
psificial próx.ma al talud - Los esfuerzos
resultantes en materi ales 'homogéneos son-in-
dspendientes del módulo de elasticidad

De los resultados de .análisis pon medio
del método de ele-,iento finito, se ha encon
trado que el esfuerzo maxi,mó de tensión es
* °-2 ao0 3 y H para ángulos de taludes de
ÜLr* .,. S0t] resPe,cto,^ .^horizontal, y la'„ ,r,. the, horizontal' and the depth of the tensioi
prolundidad de la zona^de tensión^es'a lo<-su> ^\ zone ,is, at "the mosteo". ¿5.1, \where Ú js tho
mo igual a 0 25H,donde H es la altura del ta hoight of thc slope and y the unit w~iCht ot
lucí y y el paso volumétrico de la masa La the ,mass. The stress distnbution js sh„wn
aistr.bucion de esfuerzos se muestra en las in Figs 2 and 3 for slope angics of <*5° ,m
\$S! V Para an9U °S de ta'Ud de '♦5° y 9°° *o the horizontal.yu con la horizontal. 1 . >

Los esfuerzos que resultan de (c) arri
bo de la profundidad de la" excavación, depen
den de las condiciones de deformación del
suelo subyacente . En Ja práctica, pueden
ocurrir dos casos depen'd 1endo'de la profund_i_
dad de la excavación en relación con la pro
fundidad del nivel freático

3 1 I Excavaciones arriba del nivel freáti-
QQ. En este caso, la remoción de sue

lo induce una descarga neta y causa una ex
pansión elástica del suelo subyacente, lo
cual hace que el plano horizontal a' la pro-
fundidadde la excavacíon.se, deforme como se
muestra en'la Fig ir, y que el'material supe£
yacente sufra extensión o compresión como se
muestra en la parte inferior de la misma fi
gura

Suponiendo que no hay deformaciones ho
rizontales a lo largo del plano al nivel del
fondo de la excavación, y usando la teoría
de ^elasticidad (5) para calcular la de
flexión vertical de este plano, puede deter_
minarse aproximadamente la frontera entre la
zonai de tensión y la de compresión en los t¿
ludes Con referencia a la Fig h, se encuen
tra que tal frontera ocurre en

sits has tho following coniponents.

a) Tho ínitnl state of stress, which ín-
-cludes gravity stresses.

\

\b) Thc stresses due to thc load relieved
from the face o*~ tlie s] opos (a load equal and
opoosate tothe initial state of stress),
assummg a rigid bouiiuary at tho depth of ex
cavation.

f

c) The stiesses in tho inass of soil above
tiie dep.th o, excavation mducod by the delor-
mation/of "underlyíng material.

/ -

3.1 The case of ideal homogeneity. Condi-
tions_("b7 givo risoxto tcnsile stresses

which decrease with tho distance to the face
of-the slopo and are indopendent of the mo
dulus of clasticvty of the\soil. If tho'
stresses (a) aie dúo to gravity only, then
the summation of (a) and (b)*lead Lo com-
pressive stresses everywhere except in a
nairow surface zone cióse to the slope. The
tesulí ng stresses for homogencous slopes aro
agam independent of thc modulus 'of elastici-

ty"
Fro-n the'results óf analyses by means of

the finito element method, it 'has been foind
that the máximum tensilc stress is about 0.20
to OOdvH for slopes between ^50 and 90°

,1 , The-stresses resulting 1rom (c; in thc
soil above depth of excavat1oñ"jdepend on the
deformation conditions ol the soil'hclow the
depth of ,excavation. ' Two cases m-jy occur in
practice depending on the deptlí of .xcavation
relative to the water table.

3«1.1. Evcavations above tho water labio.
In this caso, tho cvcavition of soil

, induces a net unjoading ani ^jves rise to in
^elastic expansión of tho úndoilving soil
'which makes tne hon?onUl plañe at the depth
rlof excavation to deform as shown in Fig h,
and the soi1.above*to undorgo extensión or
compression as shown in thc lower portion of
the figure.

Assumxng there is no horizontal strain
along the plañe at the depth of e\cavation,
tho boundiiy between tho tensión zone and the
compression zone m "ino so^l above that plano
can be detorminod approxiniatoly by using the
theory of elasticity (5) to compute thevertx
cal deflection of tho horizontal plant at th~
depth of oxcivation. Wilh refercnce Lo Fif k,
it ís found that such a boundary oceurs at
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FIG 2 ANÁLISIS POR EL MÉTODO DE ELEMENTOS FINITOS .
ESTADO DE ESFUERZOS EN UN TALUD DE 45°
FINITE ELEMENT ANALYSIS: STRESS STATE IN A 45° SLOPE
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FIG 3 ANÁLISIS POR EL M'TODO DE ELEMENTOS FINITOS
ESTADO DE ESFUERZOS EN TALUD VERTICAL

FINITE ELEMENT ANALYSIS STRESS STATE IN A

VERTICAL SLOPE
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Superficie del terreno después
de la exccvcion-

Excavación
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Desplazamiento vertical debido a la excavación

Deformaciones horizontales cerca de la superficie

FIG 4 DESPLAZAMIENTOS Y DEFORMACIONES CAUSADAS POR LA EXCAVACIÓN

DISHLACEMENT AND STRAIN PATTERNS DUE TO EXCAVATION

±i-Á+ o) + a X = ± L+ af+ a*•/

/¿

Nótese que la localización de la zona
de tensión y la distribución de esfuerzos de
penden no sólo de la geometría de los talu
des sino también del ancho de la excavación,
lo que no se toma en cuenta cuando se calcu
la el factor de seguridad convencional con
tra falla de taludes.

Notice that the location of thc tensiin
zone (í.o. the stress distribntion) dopends
not only on the geoinetry of tho slopos them-
>,. Ivés but also an the WLdth of the excava
tion, a fact th-it is not taken into account
when computing the conventlonal factor of
safety a/jamst slope failure.
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La geometría del talud despjes de la ex
cav icion se muestra con la linca punteada de
la p 11 Le suoer ior de la Fig ¿t Al contrario
de 1ci crecrcia general, Id parte superior
del tal'j^ se mueve hacia arriba y esto se ha
confirmoco por observaciones en el campo (6),

Los c ,fuerzes que resultan de (c) son

p ioporcione 'es al modulo de elasticidad
b in c i';argo si el modulo de elasticidad del
SIje 1o de los taludes es ei mismo en tensión

']<lk en corip' is ion e igual ai del suelo sub

y a<en to, los esfuerzos que resultan de te)
•pon oMj ve? ndepend ientes del nodulo de
p 1as11 c idad , •uesLO que la deformación del

suelo suuyacei te es inversamente proporcio-
n > 1 a dicno meciulo Se p'iede ver que 11a su-

P _rposieión di lo^ esiuerzos debidos a (a) y
(1') / (r ig3 2 / 3) con ios que surgen de (c)
(1 ig '-i j rf su In en una disminución de 1los es
fiucrzos de ren,ion, y en la reducción o eli-
minacion de la zona de extensión en la parte
superior de los taludes en tanto que una nue
va zona de tensión se desarrolla ceica del

P i r

Los esfuerzos de tensión y la profundi
dad d_> la zoncí de tensión en este caso son
por lo tinto pequeños cuando el suelo es ho
mogéneo (menores que los que se muestran en
las figs 2 y 3)

3 I 2 Excavaciones debaio del nivel freáti-
c_g En este caso, es necesario aba

tir el nivel piezométrico previamente a la
exc-ivac ion, lo que aumenta los esfuerzos
efectivos en el suelo y hace que el plano a
la piofuiididad de la excavación tome una for

r,.ü stinej-infe a la que se muestra en la parte
interncdia de la Fig 5

Bajo estas circunstancias, la componen
te (c) del estado de esfuerzos resulta en
una distribución de tensiones y compresiones
en los taludes semejante a la que se muestra
en la poite inferior de la Fig 5 La loca-
lizacion precisa de la zona de tensiones de
pende del esquema de bombeo y de la duración
de 1 ni isiiio

La superposición de estos esfuerzos a
los de (a) y (b) aumenta los esfuerzos de
tensión y las dimensiones horizontales de la
zona de extension

Por lo tanto, en igualdad de condicio
nes, la posibilidad de agrietamientos en una
excavación disminuye al aumentar la profundj_
dad del nivel freático

3.2 El caso de perfiles estratiqráfi eos rea
les El modulo de elasticidad de los de_

pósitos de suelo generalmente cambia con la
profundidad, y por tanto las consideraciones
anteriores no jn rigurosamente aplicables
En'primer lug^ií la magnitud ae los esfuer
zos ya no es independiente del módulo de
e lasticidad

Si el modulo aumenta con la profundidad,

//

Th< t'coinciry of the slopt altor excava
tion ib shown by the dott< <I 1ine in thc upper
,)ortion of Iif íi. Contr.m lo thc foni rnl
bi>licl , LIn tO|) of the slope moves upw írd and
this ü confirmed by field obscrvjtíons. ('•)•

The stresses resultinj; from (c) are pro-
portion.il to the modulus of clasticit>. How-
c/er, if the modulus of elasticity of the
soil above tho depth oí excavation ís the
same in tensión ís in compression and equals
that of the underiyiny soiJ, tho stresses re-

sulting from (c) are again independent of the
modulus of elasticity, since the deformation
of thr underl/ing soil ís in turn mversely
proDortionil to the nodulus. It can also be
seen that superposition of the stresses due
to (a) and (b) (fi¿s i and 3) with tliose
arismj from (c) (Fig k) results in the
lossemng of tcnsile stresses, and the ro-
duction or the elimination of the tensión

"one in thc upper portion of the slope, while
a new tensión zone developes in the lower
portion.

The tensile stiessos and the depth/ of
-i lie Unsion zone in this case are therefore

small if the soil ts homogeneous (in íact
they are smaller thaxi those shown in Figs 2
and 3).

3.1.2 Fxcavations below the witer table . In
this case, lowermg of the piezometric

lovel is necessary prior to excavation, and
this increases thc effective stress in the

soj1 and makes the p]ane at the depth of ex
cavation to take a shape similar to that
shown in the middle portion of Fig 5«

Under these circumstances, the compom r t

(c) of the state of stress results in a dis-
tribution of tensión and compressjon in tho
soil above the depth of excavation similii ro
that shown in the lower portion oi Fig 5. Tne
precise location of the tcn<-jo,i 'one deponds
on the dewatering scheme aml uho Iíme of pum^

ing.

Superposition of 1hese 'vtrooses to thos»
from (i) and (b) incrc'i-i s both the tensn
stresses and the liorjroiital dimcn^ions of l<
tensión zone.

Therefore, oih r comí) . o *• being the
same, tho likelihood o¡ >i n king elose to and
outside an excavation ri ' re i',c; men the

depth of thc water > >.¡ i. mere j

3.2 Tho caso of real soil piofii^s. The mr>-

dulus~of ijnslicity of soil dcposits
gonorally chindes with depth, and so the
above consioor.il íons aro not strictly appli-
cable. First of al], thc magnitude of the
stresses is no longer jndopendent of tho modu
lus of elasticity

If the modulus íncreises with depth, th
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Asentamiento de la superficie

Desplazamientos horizontales en la
superficie

FIG 5 DESPLAZAMIENTOS Y DEFORMACIONES CAUSADOS POR ABATIMI
ENTO DEL NIVEL FREÁTICO

DISPLACEMENT AND STRAIN PATTERNS DUE TO LOWERING
OF THE WATER TABLE

las zonas superiores de los taludes están su
jetas a esfuerzos, de tensión y compresión,
menores que los que corresponden al caso de
homogeneidad perfecta Esto puede entender
se fácilmente considerando, por ejemplo, la
componente (c) si el módulo de deformación
aumenta con la profundidad, los esfuerzos en
la zona superior son menores puesto que sur
gen de deformaciones menores del suelo subya
cente que es más rígido. Lo mismo se aplica
a las componentes (a) y (b).

Por lo anterior, en el caso de depósi
tos de suelo cuyo modulo de elasticidad au
menta con la profundidad, la zona de tensión
será relativamente superficial si es que

upper zones of the slopes
stresses, both tensile and
smaller than those corresp

gencous case. This can be

by considering, for exampl
(c) the stresses in the u
smaller smce thej mse f
mations of the sou. below

vation, which ís inoro rigi
lying soil. The same appl
nents (a) and (b).

aro subjocted to
compressive,

ondmg to tho homo-

casily understood

e, the component
pper zone are

rom smaller defor-

the depth of exca-
d than the ovar

les to the compo-

Thon, in the case of soil deposits with
modulus of elasticity increasing with depth,
the tensión zone will bo rol.ttively shallow
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e'iste y las discontinuidades debidas a
gi ictas, si estas se presentan, no serán lo
si tie'encernen te profundas para afectar los
mecanismos do filia substancíalnente* De
ahí que la falla ocurrirá como lo predice la
teoriñ de lo plasticidad paro medios conti
nuo, (a lo largo de superficies cilindricas
de a ,Ii¿amento) y el factor de segundad
podía calcularse por métodos convencionales

La existencia de una capa superficial
Ji-sc c-.da muy a menudo hace que el caso con-
LiuMo, esto es, el de modulo de elast icidad
d creciente con la profundidad sea de inte-
'" í. practico Este es el caso en el subsue-
'o de 1;i Ciudad de México hasta profundida
des .¡_ 10 a 12 m

Bajo estas condiciones, la deformación
del plano horizontal a la profundidad de la
fxcavacion es proporcional al módulo de de-
fon.iocio-i en compresión, Mc, del suelo sub-
yacnue, mientras que 'os esfuerzos de ten-
Si in en los taludes dependen del modulo de
di-... ",-,cion en tensión, M , de la capa supe£
f i c i a '

FI hecho que Mt/Mc = 3 para arcillas de
lo Ciudad de México, aunado a que la deforma
billr'ad óz\ suelo aumenta con la piofundidad,
hoce que las componentes de esfuerzo de ten
sión debidas a (c) sean cotio seis veces mayo
re*; que las que corresponden al caso de mate
riaj per feotemente homogéneo La profundi--
dad de lo zona de tensión es correspondiente
mente mayor. Por lo tanto, en suelos cuyo
moduio de elasticidad disminuye con la pro
fundidad, deben esperarse grietas profundas
en la zona de tensión de los taludes de exea
vaciones, esto es, cerca del pie del talud
en excavaciones arnoa del nivel freático, y
en ia corona del talud en excavaciones por
debajo del nivel freático

En la configuración de deformaciones
que se muestra en la Fig h, el agrietamiento
al pie del talud y dentro de la excavación
ocuire simultáneamente con un aunento de la
presión de tierra en la zona de compresión
poi encima de la correspondiente a condicio-

* Se ha demostrado que la profundidad de la
zona de tensión en suelos homogéneos es a
jo sumo igual a O 25H y se han dado argu
mentos para mostrar que será menor en sue
los cuyo módulo de elasticidad aunenta con
Ui profundidad. Ademas, con base en el
análisis por el método del elemento finito
que se ha discutido, para resistencias a
la tensión entre O hS y O 89 kg/cm2 (los
valores medios más bajo y mas alto respec
tivamente para arcillas de la Ciudad de Me
xlco conforme a la Tabla 2), serían necesa
rías profundidades de excavación mayores
de. 17 y 30 m, respectivamente, para el de
sarrollo de grietas en suelos homogéneos y
mayotes si el módulo de elasticidad aumen
ta con la profundidad.

/ -

if it cxibti al 'ill, .uid discont imu tíos due
to cracks, if prccit, wiJ 1 not bo dei p
onoiif;!! to aiTei t subst intiiüj tho failurr
mocluj i-,ms '. Ilcncí , f.uluio will Lakc pjaco
as prediotcd by tho thior> of plnsticilv foi
continuos media (vory Jikoly involviiif eyjjn
drical surfacf s oí slidinL-) ind the factor o~
sifety can bo computed by convcntion il
mechods.

bndor thcse conditions, tho defoinintion
of the lurizoiit.il plino at the doptli of exf i-
vation is propornonal to the compressive mo-
duluo of defonmt ion, M , oí trie underlyíng

soiL, while t'ie tmsio.i Mr. s , „ m the

slooes depend on tho ttnsili .iiu'us of dffor

V

The f-ict that MVM =
t c

rlay, tofctlur wi t¡¡ tho def
soil mcriasinr wjth dopth,
stress compom uts dúo to (c
as largo as those coirespon
of perfecLly homogeiieous ma
of the tensión zono ís suni

Therefore, in soils whose m
city decieases with depth,
be expected in the lower po
slopes in excavarlons above
and at tho top of slopos in

the watei table.

3 for Mt? acó City

ormabil ity of Lbc
mtkos tho ttnsjle

) ibout six tj mi 3
ding to the caso

tonal. The depth

larly increased.
odulus of elasti-

deep cracks sliould

rtion o! tho

thc water table,
excavaLions bclow

In thc d forin.it-ion pattcín shown m Tig
'i, cracki i/ cío o to and withm tho excava
tion oceurs s iiiiiiJ taiieousl y with an mercase
of thf hc.ri7ont.il eartli pressuro ibove llul
corrcsponding to at rest conditinris ui t'ie
compression zone Thc combinatiun o" both

* It wi- slio i bofort tli.it thi ooptli of the
ton acá ve in tomo, cmous so,ls ís at

mos .1 -'MI and arpun.ints have been given to
show t,;ia„ it ivjll bo jhnllowei .n soils
witi a moílulu. oí olasticity iicio<isinf
wi th Jepth. Kirtliennore, from thc i jni to
eloneit -uinj •a ls discussed boioic, íor un-
silo streiigiü^ bctvvocn 0.^9 ana 0.89 kg/cm2
(the iowcjt ai d hjfhest nioan vi i& for Mé
xico Citv clay iccordinp to Taul 1 2),
dcpths of L\cavations greater tlian 17 and
30 m respectivcly would be necessary for
crack dcnclopment in hotnogeneous soils and,
again, deeper excavations would bo required
if the modulus of elasticity mercases witb
depth.
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Al efectuarse la excavación, siempre se
presentan las condiciones de deformación de
la Fig k, independientemente de que la confj_
guración inicial de deformaciones sea la de
la Fig 5 Por tanto, el mecanismo de falla
descrito en el párrafo anterior siempre tien
de a desarrollarse en una excavación si el
módulo de elasticidad disminuye con la pro-
fundi dad.
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nto en excavacio-
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tas (3 y 8 a 10).
en el talud de
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Fig k. En casos
que la 1ibera-
a lo largo del
dé lugar a un es_

d, como se mues-
loque abajo de la
eña distancia ha-

*♦ •2 Efecto de discontinuidades en la está
bil idad En una excavación para el Me-

tro eñ la zona al oriente de la Ciudad de Mé
xico, ocurrió una falla de talud a pesar de
que el factor de seguridad por métodos con
vencionales de análisis era bastante mayor
que la unidad.

La profundidad de la excavación era de
b.7 m y el perfil del suelo en el sitio es
el que se muestra en la Fig 8 La longitud
de la excavación era mucho mayor que su pro
fundidad, por lo que el problema puede consj_
derarse bidimenstonal. La resistencia al

w

plunoincna strongly 1 ivors tho horizontal dis-
pl iccinent of a mass ol soil Low ird the txcavji
tion. II the shear strcsscs devclopod in
such a way ilong horizontal planes above tho
dopth ol exc-ivation locally cqu.il the shear
strcnfth of the soil, then progrcssivo
fulurc impends because of thc decrease of
strength alter the peak valuó is reached, and
a weuk pl-uie starts to develop if it did not
exist belore. This makes the slidmg along

horizontal surfaces much moro likcly than
along cylindrical ones,

At the time of excavation, the condi-
tions reprcsented by Fig 4 always occur, even
if the ínitial doformation pattern ís that o£
Fig 5. Therefore, thc failure mechanism des-
cribed in the preceding paragraph always
tends to develop in on excavation if the modu
lus of elasticity decreases downwards.

Still another cause of tensión cracks

and progressive failure along horizontal
planes in an excavation is illustrated by
Fig 6, when the depth of excavation exceeds
that of thc upper stiff layer. In those
cases the weight of the upper layer may bo
enough to cause the extrusión of the soft
soil between the stiff layar and the bottom
of the excavation. This induces shearing
stresses on the boundary between the two
layers (7) which in turn give rise to a state
of tensión and cracking of the stiff layer.

h. Field observations

k.l Crack development. Cracking under the
various conditions described has been

repeatedly observed in opon excavations in
Mdxico City (3 and 8 to 10). Fig 7 fahows a
crack in an excavated slope which oceurred
under circuinstances similar to those of Fig h.
In cases like this, it ís also common that
the liberation of shearing stresses along
the vertical plañe of the crack gives riso to
a step in the profilc of the slope as shown
in Fig 7, where thc block downslopo the crack
moved upward a certam amount.

k. 2 Effect of discontinuities on stability.
In an excavation for the Metro in the

Eastern zone of México City, a slope failure
oceurred in spite of the fact that the factor
of safety from conventional methods of
analysis was well above unity.

Tho depth of excavation was 6.7 ni and
the soil profile at the site ís that shown
in Fig 8. The length of the excavation was
many timos its deptn, so the problcm is two-
dimensional. The undramed shear strength
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LAFIG 6 DESPLAZAMIENTOS Y, DEFORMACIONES CAUSADAS POR
' EXTRUSIÓN DE MATERIAL SUBYACENTE

DISPLACEMENT AND STRAIN PATTERNS DUE TO EXTRUSIÓN
OF THE UNDERLY/NG SOFT LAYER

corte del suelo-basta 6,m de profundidad en,
condiciones no drenadas' y con tiempo a la fa
lia de 50 min o mayor, varía de b a 7 ton/m2.
Bajo las mismas condiciones el suelo entre 6
y 20 m de profundidad variaide 0 82 a 1 05
ton/m2

En este'caso particular, se aplicó bom
beo electrosmótico varios días antes de la
excavación, con el fin de abatir,el nivel ,
freático. 'Esto indujo asentamientos de unos

of ¿he soil above 6 m for a time to fdiluie
of 50 .rain or greator" vanes' f ruin 'i to 7
ton/m2. Under ,tho ,same conditions the' sboar
Strength of tho^soil bctwiin ü avd 10 m in
depth vanes from 0.82 to 1.05 ton/1112. -

In this particular case, electrosmotic
pumping wis'applicd, scveral days-oeforo ex
cavation,' in order to lower'thc water itibie.
This mducod settlements of'auout 10 cm 'in
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FIG 7 GRIETA DE TENSIÓN EN EL TALUD DE UNA EXCAVACIÓN
TENSIÓN CRACK IN AN EXCAVATED Si-OPE

10 cm en la zona a excavar. Con esta defor
mación, la capa desecada superior funciono
como una viga (véase Fig 5) y ocurrieron
grietas paralelas al eje de la excavación
Debido a las operaciones de construcción en
la superficie, estas grietas fueron cubier
tas por el polvo excepto en sitios aislados,
y por tanto su importancia pasó desapercibi
da. Sin embargo, inmediatamente después de
completarse la excavación hasta la profundi
dad propuesta, se observó un evidente ensan
chamiento de las grietas simultáneamente con
el asentamiento y desplazamiento horizontal
de varios edificios pesados de localización
paralela a la excavación y a unos 29 m de su
eje El asentamiento repentino, de unos
25 cm, fue bastante uniforme mientras que
los desplazamientos horizontales tuvieron un
máximo de 2.5 cm y variaron como se muestra
en la Fig 9 La localización de las grietas
y de los edificios se muestra en la Fig. 10

El análisis suponiendo una superficie
horizontal de deslizamiento a la profundidad
de 6 7 m dio un factor de seguridad entre
0.85 y 1.1, incluyendo el efecto de una so
brecarga debida a los edificios. En contras^
te, la superficie de deslizamiento circular
más crítica era mucho más cercana al talud
de la excavación y tenía un factor de segur_i_
dad un poco mayor que 2.

Después de la falla incipiente inicial,
ocurrieron grietas adicionales y desplaza
mientos que afectaron masas de suelo mas pro
ximas a la excavación Los deslizamientos
nuevamente fueron horizontales y se cree que

tho comprensible soil bclow o m within the
zone co bo *-\i ivatod. bnder Lhit deformation
the upper , ssicated la\er workod as a beam
(see Fig 5) ind cracks oceurred parallel to
thc axis of, .nd beyond the zone of the ex-
cavition. rceiuso of <onstiuction operations
on thc auiidcc, thcse crieks were covered
WLth dust c vcept ii. isolated locations and so
..ucir sigm focalice »ao o\ ^rlooked. Howcver,
ímnediately itttr eotnplction of excavation to
t¡i( proposed dep h, > conspicuous widoning of
the eracks w.. s observed s li iu Lteaneously with
tl« seicltraen; ann íhe Horizontal displice-
im nt towud tne excavation ol several heuvy
ouLl<lin,Ts .onated par illeí lo the exc ívation
ind about 20 n from its axis. The settlement
i, is i nrl> iiniionr and ainounted to ibout
25 cm, ulule tne horizontal displacemí nt had
a máximum oí 2.5 cm and varied as snown in
Fig 9. Tic location ol the cracks and the
l,luir1.n(,s relativo to the excavation is shown
i-i t-cg 10

Thc ^ji lysis a >suming -i horizontal sur-
fieo oí s .i.inf it a rtcptn of 0.7 m gave a
fjitor oí o-.letj- betwocn el.85 and 1.1, in-
cludin,; thc efltct oí the surcharge due to
tu uu id.nrs, In contrast, the most cri-
t.rdl circular sliding surface was much
cusir to tho slope of the excavation and had
a tactor oí saiery a little larger than 2.

After thc mitial incipiont failure,
additional cracks and displ.iccmonts oceurred
affectinf masses of soil closor to the exca
vation. In those cases tho mechanism again
mvolved horizontal sliding and it ís bclio-
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fueron causados por extrusión hacia la exca
vación del suelo blando subyacente a la capa
desecada, de una manera similar a la que se
i lustra en la Fig 6

También, por falla retrogresi va, los
desplazamientos horizontales hacíala excava
ción se propagaron hacia zonas atrás de
edificíos.

los

El caso anterior ilustra el efecto de
las condiciones de deformación elástica so
bre el mecanismo de falla en suelos cuya re
sistencia decrece después de alcanzar un má
ximo y cuya deformación a la falla en ten
sión es tan pequeña que las deformaciones
elásticas previas a, durante, o posteriores
a la excavación pueden iniciar agrleta-nien-
tos que dan lugar a mecanismos de falla muy
diferentes a los predichos en ausencia de
discontinuidades.

ved to be caused by extrusión toward 1ho
excavation of the soft soil undorlying tho
dissicated layer, in a way similnr to that
illustrated by Fig 6.

Also, by retrogressive failure, the hori
zontal displacements toward the excavation
propagated back to zones beyond the buildings.

The above case history íllustratcs tho
effect of elastic deforaation cjnditions in
the failure meohanism of soils with a peak
in the stres-.-srrain relationship and whose
stram co failure in tensión ís so small that
mnor defonr. tío i-, prior to, during, or after
excavation m \ \- .inte cracking ,Lvjng riso
to failure nuli.i <-••= ,uite different from
those piodicated m • absence of discontl-
nuities.
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at. |ijriad en la ausencia de iiseo-1-1 -
5_ . Al contrario de la sTtTJJci on
'I,1-'' a> 'as teorías convonc ionaits
1i 'ad dan resultados satisfactorios
-Dlican a problemas aonde existen
;> de continuidad, < e , cuando las

no son suficientemente profundas pa-
ir el desarrollo de superficies ci-
s de deslizamiento o cuando las grie
nitivamente no aparecen Lo ante-
apoya en un número de análisis de es
d de fondo de excavaciones profundas
das, incluyendo condiciones estables
bles (6 y 11) y en algunos casos de
or capacidad de carga de cimentacio-
undas, / fallas de taludes de excava
n suelos cuyo modulo de elasticidad
con la profundidad El último, es
de las fallas de los taludes regis-

>n.l ESC
n_u_¿

descrita
de estao
cuando

condic•

grieta<

ra exc1j

1indrico
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rlor se

tabí1 ida
apunta la
e inesta
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nes prof
cíones e

aumenta

el caso
tradas d
vadas a
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urante pruebas piloto de dragado lie
cabo por Proyecto Texcoco (9)

Como una ilustración mas de lo dic-io en
el párrafo anterior se describirá el caso de
un tanque de almacenamiento con una cimenta
ción sobre pilotes de fricción que fallo du
rante la primera carga Aunque este caso no
pertenece a problenas de excavación, si pro
porciona una buena ilustración de la conco--
dancia entre los análisis convencionales ue
estabilidad y el conportamiento de campo
cuando no se desarrollan discontinuidaces

El sitio está localizado en una zopa del
Valle de México que no había estado sujeta
a cargas superficiales en el pasaco, y donde
el nivel freático siempre ha estado próximo
a la superficie del terreno Hasta unos
10 m de profundidad el subsuelo consiste de

Acorociones en metros
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3 35,
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Mfó

,. iCION y LOCAeiZ ,UON
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strutti c < .*.<• i ' 11.

unstab^. c ,> .* , ,

cases o i o<~

foundatio. ->
ü lons in so s v.

nicrea sin¡j

of the slopr> failures icorded durang pilot
credging tests performeu uy Proyecto Texcoco
in the Texcoco L,<ikc (y).

The aos.ncc of djscontí-
funcrary to tile faitaation des-

coi .(ntionil theones of st ibi-
•í.eLory results when applied
> . 'oruiuoiii of continuity

i i . - ere no-* aeep enough
volapient of c^lindrical
s or when cracks do not

si-> supporteo. oy a number
tom stability of deep
i.-», iiirJuding stable and

i < is ^6 iií ll) and by a few
..iar j failures of deep
•>'" lu.es in excava-

s v. tn mo. .1 , of elasticity
tli Jept i. T.io .ast ís the case

íu' - •>' -ji^e o»" a íurther iA Lustration
i thc c- -tniion m tne pe igrapu above, tho

se hibtor, v, ilj be describen ol an oil tank
Lth a foujHiatjon on f ^ction pues that
ailed dunng „hc urs1 L<,aeJ.n¿' o. the tank.
.Jthough this caso hií L/ aoes tot bo]on(j to
excavation prooJcms, i* ^lovjdes a good íílus
tration ol tlie agrccnicnc of ioriventional
stability aiialjsts wan fif^d bchavior when
disconíinuitics do not develop.

The Site is locatod withm a roño of Ihe
Valley of México whjch had not been subjorlod
to surface loading m the past and where tho
water table has always been cióse to tho
ground surface. Down to about ^0 m the suli-
soil consists of a thick clay deposit with
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un grueso deposito de arcilla con el origen
geológico, la composición mineralógica y las
características mecánicas típicas de los sue
los del Valle de México

Excepto por una capa superficial deseca
da, los suelos están normalmente consolida
dos Los contenidos de agua y las resisten
cias UU se dan en la Fig 11.

El tanque dtDÍa ser usado para almacena
miento de productos de petróleo, y está for
mado por un ci 1indro de acero de 30 5 m de
diámetro y 12 m de altura. La estructura se
apoya en 185 pilotes de fricción consisten
tes en tubos de acero de 10 pulgadas de diá
metro v 20 m de largo, hincados en una confj_
guiación regular con 2 m de centro a centro
(véase Fig 12)

El diseño de la cimentación por lo que
respecta a capacidad de carga se hizo con ba
se en resultados de pruebas de carga de pilo
tes individua' c La capacidad de carga del
grupo de pilot„. no se incluyo en los cálcu
los, y por tanto el diseño de la cimentacio
estuvo substanci almente por abajo de lo nece
sar io

s especificaciones de operación reque
a prueba de carga del tanque, que se
a a cabo llenándolo con agua hasta su
ad total (8700 m3) Cuando el volu-
agua almacenado apenas llegaba a unos

la cimentación conenzó a hundirse
velocidad alarmante y la prueba tuvo
penderse En pocas horas la cimenta-
habia hundido 70 cm en promedio y se

nclinado unos 13 cm Ademas, un le-
ento topográfico de los alrededores
un bufamiento del suelo que llego a
centímetros en toda la periferia del

La

rían un
1 levar í
capacíd
men de

3650 ti3
con una

que sus

ción se

había i
vantami

revé ló

varios

tanque

La historia de carga y los asentamien
tos durante la prueba se muestran en la Fig
13. Parece claro que una falla de capacidad
de carga a corto plazo fue responsable del
conportamiento 1nsat1sfactor10 observado.

Este caso permite, nuevamente, la compa_
ración de la resistencia al corte en el cati-
po y en el laboratorio en condiciones no dre
nadas

De la formula de capacidad de carga de
Skempton para cimentaciones profundas (12)
se obtiene que

Q-yDf A

C = ANC + PD(

donde, en el caso particular en considera-
ci ón

Q = carga total sobre la cimentación desplan
tada a 20.0 n de profundidad = 23660 ton

y = peso volumétrico del suelo = 1.15tons/m3

Df = profundidad de desplante de la cimenta-

tlie goolofical origan, minerilogical composi-
tion .*nd ncchaiuc U chiracteristíes typical
of tho soils oí tho Valloy.

Except for a dissicated surface layor,
the soils are normally Consolidated. Water
contents and UU strengths are givcn in Fig 11.

Ti i iank was to be used for storage of
oil pr 1 .cts, It consists of a stcel cylin-
der jil 5 m in diainetcr and 12 m high. Thc
truelurc was supportcJ by 185 friction piles

'onsí si j.n¿ of 10 m. di it ter, 20 m long
ceol rujies driven in a rt guiar pattern 2 m

un cer.iers (see Fig 12).

Tho design of the (oundation regardmg
its lo-idcarryíng capacitv was made on the
brisu - r tho results oí load tests on mdivi-

nl ,i ifs. 1 ¡i. oearing capicity of the
_uster o" i'ucs was not mtroduced into tho

ilcu. 11 1 0110 ii/.i! i.a refore the foundation was

jiibsii. .i.Uj t derciesjgned.

T ic spccifiCalionj or o nuat.on callod
or a 1a dir.g test 01 t . t.jik, « uch was to
e acó .i^ishod oy .T '1 nf .¡ i%it¡ water up to

1 htorago ia,ucm (8700 m-*) When
. e of vate pumpe.' nnto ti e tank

icheu 3f,r>1 "^ » - found Jtion start-
.^ „ ji uarniiij rite and tlie test
e oppe^ li\ t ic rr ittor of a few

( .oaidati 1 1 1 íurin. 70 cm in the

cuid had ti. .^ en.. . o, a survey

j es to

tne vo

b-ircij

c d t o

nd r

nours

" era,

,C ti. liiunoc.iate sunouiain \. i led a

cave j thc ground anioun^inf to several cen-
j.meters all around tne tank.

Tho time history of load and subsidence
during tho test ís shown in Fig 13. I* ís
aoparent that a short-term bearinc capacity
failuie was reaponsible for the observed unsa
tisfactory behavior.

This caso history pennits again the com
panson of íield Cí >r laboratory shear
strength valúes for undramed conditions.

!nnn -ikeiiipton' s beanng capacity formula
íor o. ep oundaLioria (12) one obtuns*

Q-yDf A

C= ANC + P Df

whore, for tho particular co.se under conside-
rat1on

Q = total lo.i. an the foundation at 20.0 m
depth = 2366O tons

y = unit weight of soil = 1.15 tons/m^

Df = depth of foundation = 20.0 m
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ción = 20 ii

A = área de la cimentación = 730 m^

Nc = factor de capacidad de carga de
Skempton = 7

P = Circunferencia del grupo de pilotes
= 95 8 m

7/7/////^\ , Relleno de grovq

A = área of the foundation = 730 m

Ne = Skempton's beanng capacity factor = 7

P = circumference of the pile group = 95.8 ra

<2.00 m

•7rZ7777~^
Anillo de concreto

Pilotes

Elevccio'n uei tanque
de almacenamiento

Distribución
de pilotes

#

FIG 12 TANQU£ DE- ALMACENAMIENTO Y DISTRIBUCIÓN
DE PILO'ES EN LA CIMENTACIÓN

STORAGE TANK AND FOUNDATION LAYOUT DETAIL

224



FI6 13 CURVAS DE CARGA Y /

DE CARGA DEL TANQUE

LOAD AND SETTLEMENI CURVES l~.
TEST OF THE TANK

Oc los datos anteriores, la resistencia
al corte desarrollada en la falla es
c =• 0.98 ton/m2, la cual se compara favora
blemente con los valores de la resistencia
UU en el laboratorio que se presentan en la
F.g 11.

En casos como este, no hay duda de que
los esfuerzos son de compresión en toda la
masa de suelo sujeto a falla Por tanto, no
hay posibilidad de discontinuidades debidas

22^

MTAM c .^TC f N LA Pr ii-

<iN5 LOADiNG

F un. Che data .joi> tuc dcvelop^d shear
screngl at fanurn ^ •, c - O.98 ton/m¿, which
compares verv favorabl> v. ith the laboratory
OU strengtn prest-nted in Fig 11.

In ibes like this, there is no doubt
that coirpressive stresses act tvcrywhere in
the masi of soil subjectta to failure. So,
the possioility of aiscoiumuí1 íes due to



a agrietamiento, los mecanismos de falla cum
píen co.i la condición d= continuidad y, por
consecuencia, ion aplicables los métodos con
vencionales ae análisis de estabilidad.

5 Conclusiones

La variación del módulo de deformación
del suelo con las condiciones de esfuerzo y
con la profundidad, y las deformaciones elas_
ticas del suelo antes y durante la excava
ción, tienen efectos importantes en la esta-
bilidad ae excavaciones a corto plazo

Esto es así principalmente porque d.
chos factores determinan la ausencia o la
aponoon de grietas, y su extensión Las
grietas a su vez introducen discontinuida
des que aumentan el número de mecanismos ae
fallrf cinemáticamente admisibles.

del suelo aumentan
on de grletas pro-
deformación mayor
ion, y (2) un modu-
minuye con la pro
al menos cuando
al desecada Las
tan en eI subsue lo
generalmente dan lu
ad a corto plazo
los derivados de

ncionales.

Dos caíacterísti cas
lo posibi lidad de aparici
fundas (1) un módulo de
en tensión que en conpres
lo ue deformación que disi
fundidad, lo cual ocurre
existe una capa superfic
dos condiciones se presen
de la Ciudad de México y
gar a factores de segurid
que son mucho menores que
mecanismos de falla conve

En estas condiciones sólo pueden hacer
se análisis de estabilidad confiables si los
efectos combinados de la deformabí 11 dad del
suelo y las deformaciones elásticas se toman
en cuenta al seleccionar los mecanismos de
fal la.
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cracking ib eli.nin ted, thc dcvclopincnt of
fuluic mcchanisms dorived from the theory
of pliscicity -íssuming continuity is not
prceluded and, consoquently, the results of
conventional methods of stability analysis
applj

'i. Coneluii o is

Thc variation of the modulus of defórma
teon of the soil ivith -stress conditiona and
with depth, and the elastic defonnation
pattorns dcvclopcd in the soil before and
during excavation, have important effeets on
thc sl.urt tern stability of excavated slopes.

rhib is so mainly because those factors
determine the absence or thc oceurrence of
cracks and the extent of their dcvelopment.
Cracks in turu introduce discontinuí11 es that
íncie.ibe the ni nbor of kinematically possible
fiilurc mcchinisins.

Two son ch.i - icri-jtics mcrease the
possibixity of ocui Mire of deep cracks
(l) a modulus of ucfom ilion in tensión
gre iter thin that in compression, ind (2) a
modulus of deformation decreabing with depth,
ivlnch oceurs at least when a dissicited
surface layer exists. Both conditions occur
m México City subsoil and they generally
givr -ue to short term factors of safety of
exc ji. it oí slopes which are nuch smaller than

those uorived from conventional failuie mecha
msrns.

i-iler these conditions, reliable stabi-
3ítv iriilyses can be made only if the com-
bmod cffoct ol soil deformability 3nd elas
tic delormation pittorns ís taken into
account m selecting the appropriate failure
mechaní mus,
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ART 37 EARTII PRESSURE AGAINST BRACING IN CUTS

Deformatwn Conditions lmposcd by Bracing

Figure 37 1 illustratcb oneofseveral mcthods for bracingan opencut
A row ol H-piles ísdnven along each side of the proposed excavation to
a depthofsevcral fect below grade Thesidcs ofthe cut between H-piles
are lined by horizontal boards placed directly against the soil as the cut



Art 37

is deepened Thc two ends of each
board aic wedged agamst the ínner
flangcs of the II-pilcs The piles them-
selvcs are supportcd 'by honzontal
stcel or timbci stiuts inseited as
excavation procceds In oider to
desigu thc stiuts, we must know the
imgmtude and the-distnbution of the
earth piessuie

In Aiticlc 27 it was shown that
the caith presme depends not only
on thc propoilics of thc suppoitcd
-,oil but also on thc restnctions that
the const.uction prorcduic imposcs
on the ficcdom of the support to
yicld Henee, the fi„t stcp in mvcst.gat.ng the caí th p. asure agamst an
open cut »to examine the nalure of these íestnct.ons When th,c fi«t
row of struts I (F.g 37 1) »placed, the amount of excavation >s 11 o
ms.gnihcant that the ongmal state oí stress mthe soil is p.ac ic lly
unaltered The.cfoie, the f.rst row of struts is mpos.tion befo.e any
^preciable yicld.ng of the soil mass occuis As excavation piocccds to
U íevcl of the next set of strut, II, therigidity of set 7p,events fu, ther
horizontal y.cld.ng of the sod located near thc gummi sur ace on-ea<h
side of the cut How ever, thc H-p,les a.e acted on hy thc lateralp» escure
of thc soil outb.de the cut Under the mímente of th.s p. cssurc, they yitld
inwaid by rotating about aline at the levcl of the uppc.most set of
Uuts Henee, the placement of the second .ow of struts is pieccdcd by
ahonzontal y.eld.ng of the so.l located outs.de the cut at th. levdofthis set W.th.ncreasmg depth the y.eldingmci cases, because he he ght
of the banks on cithcr side of thc cut mercases '1 he. ofore, whilci excava-
tion procecds, the vertical section ab (Fig 37 1) advanees mto he os
fon U S.ncc the strut at the top of the cut p. ov cnts the sti etc hng nf
he upper pait of the shd.ng wedge, the so.l can f.ul only ™¿™^™

F,g 27 3Because of this, the act.ve caith p.essu.e ^ ^^
mthe cut cannot be computed by mean, o Coulomb so R. nk .
theoiy Amethod must be dcvelopcd that takes mto cons.dc.at.on the
mfluence of the dcfo.mat.on condit.ons on the type o^re

It has been shown that the defoimation co.k itions rcpicsentcd by
l.nc ab, mF.g 37 1involve afailu.c «f thc type illust.atcd in 1ig - A
Ith,s aso been show n(Ai t.cle 27) that the failuíe cannot oceu. «nicas
n ow r edge bof the lateral support (Fig 37 1) y.e ds more than a

certam distance 66> This distance dependa on the depth of the cut and

Earth Prcssure Agamst Bracmg 111 Cnis 261

Fig 37 1 Diagnm illustrating
dcformation conclition for lat-
enl prcssure agamst bracmg in
open cut



2Q2 Plástic Eqwlibnum tn Soils

on the physical propertics of the soil In thc following discussion, we
shall a<=sumc that this deformation condition ís satisficd Theobscrva-
tions on which the assumption is based and the necessary quahfications
are prcscntcd m Articlc 48

Cuts vi Drij or Drained Sand
Figure 37 2shows a veitical section thiough one side of a cut with

depth // in diy or drained sand Thc initial position of the II-p.lcs ís
mchcated by the plain lino ab and thc final position by the dash lino a6,
The earth piessure on thc biacmg, per unit of length of the cut, is
designatcd by P„ to distinguid it from the active earth prcssuie PA
exerted by asimilai mass of sand agamst a íctainmg wall of height //
Smc the upper pait of thc shding wedge (Fig 37 2a) cannot mo\e
laterally, the suifacc of shdmg mU iM-cts the ground suifacc ata r.ght
anglc (see also Fig 27 3) The i.vü curve of sl.chng can be closely
appioximated by a loganthmic s,nial having the cquation,

r = ,oe(t«* (37 1)

The center of the spiral is located on asti aight lino that passes through d
and makes an angle d> with thc hon/ontal Sinte the yield of the lateral
support causes the wedge to move downward along the back of the
support, the resultant earth pressure acts at an angle 5to the honzontal
Thcoretical mvestigat.ons have shown that the point of apphcation
of the earth pressuie ís determined by the shape of the surface of shding

bfb b W,

sos ' i p, p°
Vf ^ L i I a

T

Fie 37 2 Loginthmic spiral method for calculaling earth prcssure agamst brac-
,nc of open cuts (a) D.agram illustrating assumpt.ons on which computation is
based (b) Forccs act.ng on shding wedge (c) Companson of surface of shding
with that assumed in Coulomb's theory
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and viee \crsa If the tuno of sliding ís similar to 6<¿ in Fig 37 2,
tlicoiy indicatcs that the d^tnbution of the sand pressure agamst the
bracmg ís íoughly paiabohc, as indicated in 1ig 27 36, and that thc
elevation of thc point of applit ition njl should be between 0 15// and
Ooí// This thcorctical conclusión has been confirmed by piessure
moasuicmcntsinfull-^izcd cuts Thcicfoic, in thefollouingcomputation
na ís assumed to be known

Inorder todetermine thepos.tion of thesui face of shding, anarbitrary
point di (l'ig 37 26) ís seiected on thc horizontal suiface adjoining the
upper edge of the cut Through this pomt and through thc lower edge 6
of the bank, a loganthmic spnal W, ís tiaced with its center on diDx
The icaction F, on the surface of shding repicsented by 6d, passes
through the center Oí Takmg moments about 0U we obtam

PiU = WiU*
whence

P = IEi!ü (37 2)
la

Asimilar computation ís made for spirals thiough d2, d3 (not
shown) By plotting thc xalues P„ P2 , etc , as ordinales above
di, dt, , thc curve P is obtaincd The active eaith prcssure Pa ís
eq'ual'to the máximum oí díñate, corrcsponding to point C, and the
sui face of shding passes th. ough d The wiclth ad of thc top of the wedge
which exerts the máximum piessurc Pa is alw ays much smaller than the
width of thc top of the corrcsponding Coulomb wedge abdc (Fig 37 2c)

The valué of Pa depends to acci tain extent on n„ It mci cases shghtly
with increasing valúes of na and is alw ays greater than thc coi iespond ing
Coulomb valúe PA For the valúes * = 38° and o = 0°, an increasc of
na from 0 45 to0 55 increases P„ from 103PA to l UPA Hwe assume
n„ = 055, any error is on the safe side because this valué is the greatest
which has so far been obtained by ficld measurements The angle 5has
very little mfluence on the ratio PJPa Henee, for a preliminary estí
mate, it ís sufficicntly aecurate to assume

Pa = 1 IPa <37 3>
The next step in the invcstigation is to determine the pressure in

individual struts The distnbution of the lateial piossure agamst the
bracmg in cuts ís roughly parabohc as shown in Fig 27 36, but from
scct.on to section in agivcn cut itdcviates somew hat from the st at.stical
average because of varmtions in soil conditions and in details of the
construction procedure As a conscc(uenc c, foi agiven valué of P. the
pressure in individual struts at agiven elevation vanes The procedure

y
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naH

Fig 37 3 Diagram illustnting assiimptions upon \\hith caltulation of earth
pressure ís bised for cuts in clays under <t> = 0 conditions

for estimating the máximum prcssuie that may have to be res.sted by
the struts in any given row ís desenbed m Article 48

Cuts in Saturated Clay

The time íequired to excávate and bracc an open cut in an intact
saturated clay ís hkcly to be vciy long in compai .son to that in which
the water contcnt of the tlay may change significantly Under thcse
circumstanccs the <¡> = 0 condition (Aiticle 18) may be applicablc, and
Eq 37 1 becomes idcntical with that of a crtle hav.ng the íadms
r => r0 Since the enele must mteiscct the giound sui face at a nght
angle, its center must belocated at the levcl of the surface (Fig 37 3)
The face ab of the cut ís acted upon by the honzontal eaith picssure
Pa and the adhesión cJI between thc clay and the sheeting The com
putaron of Po ismade bytakingmoments about the center of thc cuele
of thc forces that act upon the shding wedge The dnving moment ís
produced by the weight of the wedge The rcsisting moment ís cqual to
the sum of the moment of the resultant earth pressure P„ and the
moments of the forces of adhesión c„II and cohesión c bd that act on
the boundanes of the wedge The valué of Pn depends on the ratio c/c
as well as on na Measuiements in full-sizcd cuts excavated m satuiatcd
soft to médium clays have shown that na vanes between about 0 30
and 0 50and ís, on the aveiagc, about 0 39 The concsponding disti íbu-
tion oflateralpressme ís, theiofore, not usually tnangular but, like that
for sand, approaches a roughly parabohc shape The method for esti-
mating the máximum load which may ha\e to be carned by an in
dividual 6tmt ís desenbed in Article 48
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Heave of the Bottom of Cuts in Soft Clay

ln conncction with open cuts in soft clay, we must tonsidcr the
possibil.ty that the bottom may fail by heaving, because thc weight
of the block1- of clay beside thc cut tcnds to displace thc undcrlymg
clay towaid the cxca\alion ligare 37 4o íepresents a cross section
thiough a cut m soft clay Thc width of the cut is B, and the depth is H
Thc two stnps ab and cd at the levcl of thc bottom of thc cut carry a
surchaige due to the weight of the blocks of claj located above thcm
Thc stnps ab and cd, thciofoie ¡u t likc footmgs II thc bcaring <apacity
of the soil beneath thc stnps ís excceded, the bottom of thc cut will
fail by heavmg Thc bcaring i i]>acity of thc soil, for <£ - O conditions,
may be expicssed as cNe (Eq i i 7) Thc factor of safety agamst heave
ís, therefore,

rNF=^c (37 4)
yll

The bcanng-capacity factoi Nr deppnds upon thc Miape of the cut in
plan, and on the íat.o of dcptli to width If it is a'-sumcd that the
excavated soil is analogous tu a single large footing that excits an
upwaid load yll at the lcvel abed, the valúes of A^ may be takcn cqual
to those for footmgs of thc same ratios B/'L of width to length, and
H/B of depth to width (Bjciium and Eide 1956) Thc calculations
are facihtated by thc chart, I'ig 37 46 (Janbu ct al 1956)

If shect piles extend bclow the bottom of thc cut, the.r stiíTness
reduces the tendeney of the ( kiy adjacent to thc bottom to be displaced
towaid the excavation and, conscquentl}, reduces the tendeney toward
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Fig 37 4 (o) Section through open cut in deep deposit of clay (í>) Valúes of
beanng capacity factor Nr for cshmating stability of bottom of cut agamst
heave (after Janbu ct al 1956).
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heave No satisfactoiy theoretical pioccduics have been dcvelopcd for
cstimatmg thc picssvucs that the shecting must w.thstand However,
if the cía} extends to a consideiable depth below thc cut, the bcncíicial
efícets of even íclativcly stiff slicctmg llave been found to be small If
thc lower ends of thc shect piles aic chiven mto a ha.d stiatum, the
cffectivenesb of thc shcct piles ís inciea^ed apprcciably Support of the
lower edge of thc piles ieduces the máximum bcnding moment in the
cmbedded poition of the piles, m addit.u.i, thc vcrtiial load on ab and
cd (Fig 37 4a) ís teduced bj thc weight ti m^fericd bj adhesión between
the soil above base lovel and thc shecting If thc point íesistance of the
shcet piles is gieater than thc ullicsion, the ícduction is cqual to the
adhesión between the clay and thc shcct piles If it ís smaller, the
reduction is cqual to the point ícsistance

Ií the haid sLialum is located a shoi t d.stance below the bottom of
the cut, the lower boundary of thc zone of plástic equihbrium ís tangent
to the upper surfaceof the haid laver The tendeney for heave isgieatly
reduced e\en without sheet piles, and the effectiveness of sheet piles ís
substantially increased

Problems

1. Bv meins of thc loganthmir->pnal method, determine the total pressure
Pe agamst thc bracmg of a cut 30 ft deep in cohesionlcss sand for which
7 = 115 lb/ft3 and <P = 30° Thc \aluc of « ís assumed to be zero The
center of pre^ure ís 16 ft abo\e the bottom of the cut Determine also
thc Coulomb valué Pa

Ans 18,400, 17,300 lb/hn ft

2 An open cut is made to a depth of 40 ft in clay having a unit weight
of 127 lb/fta and a cohesión of 635 lb/ft1 Thc \ilues of <t> and 8 are assumed
to be zero The point of apphcation of thc resultant earth pressure against
the bracing ís 18 ft abo\e the bottom Find the \alue of the resultant
earth pressure

Ans 59,700 lb/hn ft
3 A braced open cut 30 X 150 ft in plan is to be made to a depth of

35 ft in a deep deposit of plástic clav haung an undramed shear strength
of 600 lb/ft' and a unit weight of 120 lb/ft' Thc shecting cxtenils only
n few fcet below thc clc\ation of thc bottom of thc cut Wlm ís thc factor
of salcty agamst licavc of the bottom'

Ans 0 95 Thc bottom will heave when the excavation reaches a depth of

33 ft

4. If the excavation in problem 3 consistcd of a trench only 5 ft wide
for a length of 150 ft, what would be the factor of safety agamst a heave
of the bottom at a depth of 35 ft?

Ans. 1 07 The excavation could barcly be made
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ART 38 ARCHING IN SOILS

Thc caí th prcssiucon thclateinl suppoi t'-houn in Fig 37 1 ísgrcatcst
\t about midhcight of the sides of thc cut Yet, if a few of the horizontal
oo.uds suppoiting the soil at nudheiglit aie íemovcd, the exposcd part
of ilie sidcs of the cut íemains stabie, pio\ided thc «oil has at least a
tiace of cohesión In ordei to cxplain this fact, we are compclled to
assume that the prcssuie foimeily cxcited on the boards that were
removed was tiansfcncd onto those that íemaincd in place This phe-
nomenon of piessure tian^fci ís known as aiclung

The usscntial featuies of arching can be dcmonstiatcd by the test
illusti aterí by Fig 38 1 A layei of di y cohcsionlc-s sand with unit
weight 7 ís placed on a platform that contains a trap door ab Thc
ti ap door ís mounted on a <=( ale (not shown) that peí mits mea<mrcmcnt
of thc piessurc on thc door 1 he depth H of the layer of sand ís several
times gicatci than the width of thc tiap door

As long as thc tiap door occupies its onginal position, thepiessuieon
the tiap door as well as that on the adjoining platform ís cqual to yH
per unit of área Howeveí, as soon as the trap door ís allowed to yield in
a downward dnection, the pressure on the door dccieascs to a small
fraction of its ínitial \alue, whercas the prcssure on thc adjoining parts
of thc platfoim increases This ís due to the fact that the dcscent of the
pnsm of sand located above the yielding trap door ís resistcd by shear
ing stresses along its lateral boundanes, ac and bd

Theory, as well as the íesults of tests and expenence in tunneling,
indícate that the ultímate pressure on the yielding trap door ís practi-

Fig 381 (a) Apparatus for mvestigating arching in hyir of sand above yield-
íng trap door in honzontal platform (b) Prcssure on ^litform and trap door
before and after shght lowcnng of door.
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cally índciicndentof the dopth // of the layei of sand It does not excccd
the weight of a body of >-and having appioximatcly thc dimcnsions
indicatcd by the shadcd aica abe in I'ig 38 l Henee, if thc sand has a
trace of cohesión, the tiap door can be removed entiicly, and thc sand
will not drop out of the gap

Seiected Rcachng

The "conventional" theory of arching o\cr a conclint such as a eulvert ís
dctailed in Costes, N C (1956) "Factors affcctmg \ertical londs on under-
ground ducts dúo to arching," Ihmj Res Board Bull 125, pp 12-57 The
vihditj of the results depends, however, on the vnlue of thc lateral pressure
considered to act on the aseiimed surfaces of rupture, no relublc means are
available for predicting this pressure
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33 A/.ING OVPAGITY OF SHALLOW FOOTINGS

F mdamental \, ,umptioii.

Vv hcn a lf ipphcd on a hmitcd portion of the surface of a soil,
W sui ¡ ui o, i¡es Tne íclation between thescttlemcnt and thca\ ci igc
load pe un.tof arca may be rcpiescntcd by asetílement caí ic (Fig 3} 1)
L íh^ soil ís fanly dense 01 stiff, the «ettlcmcnt cur\c ís similar to cui ve
Ci Vhc abscissa qd of the vertical tangent to the curve íeprcscnts thc
beanng capaaty of the soil If the «oí! ís loóse or fairly soft, thc scttlc
ment cuivc may besimilai to C2, and the beanng capacity ís not always
well defined Thc beanng capacity of such soils is commonly assumed
to be cqual to thc abscissa qJ of thc point
at which thc setílement curve becomes
steep and stiaight

In piacticc, loads are transmitted to the
soil by mcans of footmgs, as shown in Fig
33 2 The footmgs may be continuous, liav-
ía$ a. long rectangular shapc, or thcy may
be spicadfoolinqs, which an usually square
or circular The cntical load ís the load per
unit of length of a contmuous footing or
the total load on a spicid footing at which
the soil suppoit fails Thc distante fiom
the levcl of thc ground suiface to timbase
of the foot.ng is known as the depth of
foundahon D¡ A footing that has a width B
equal to or ¿rcater than D¡ ís considcicd a
shallow footing In computations dcaling

¿oaa'per oh// ofArea

oes

%04S
%

<S
oes

B=W/dth of foofmg

Tig 33 1 Hclalion be
tween inlcnsity of load
and scttlcment of a foot

ing on C, dense or stifF
and Ci loóse or soft soil

c,
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Fig 33 2 Section
through continuous
shallow footinrí

PlaUíc Equihbrium vi Soih

with shallow footmgs, the weight of thc soil
above Ihe base level of thc foundation may be
rcplaced by a umfoim suuharge,

q = yDj (33 1)

This subst'tutioa simi.hf.es the computations
Thc en oí in\c,¡*cd ís small and on thc safe side

Síalcs of PlaitiC Ilqu.libiwm Beneath
Shallow Conlmiious Foolin<¿s

The ícsults o1 mafhomdicü invostigations
conocínmg the slatc of p!i-,i,ic cquihbiium be

neath continuous footmgs aic not fully satiMactoiy No general
solution has been found that ngoiously sati-fics TJq 165 and
also takes mto account thc weight of the soil, the mfluence of the
depth of surchuge D,, and thc ical dist, ,i>unon of veitici! and
honzontal foiccs on the base of the footing ¡ witheimote, the cx.sting
theones commonly assume that the volume of theso.l does not change
as the critical load ís appioachcd Ye!, thcse -hoi tcomings aic not of
senous piactical impoitancc because che accuiu\ of even appioximate
solutions ís hmitcd by oui ability to c\aluate the appiopnate physical
piopcrties of the soil that cnter into thc cqual lons íathci than by the
defeets in the theones thcmsclvcs

Thc followmg general ronclusions nn be di mu fiom the thcorctical
studics If the base of a contmuous footing íests on the surface of a
weightlcss soil possessing cohesión . "d fnct.on the louhd soil fails,
as shown m Fig 33 3a, by plástic ilow along thc com.iositc suilace
fedexfi This región can be divided mto fivc zom>s one in.u kcd / and two
pairs of zones marked // and III Because of fnction and adhesión
between the soil and thc base of thc fooung, /on. ;T ícmamsman elastic
state It acts as if it wcie pait of thc footnm md penctiates the soil
hkc a wedge Its bound mes rise at an angle oí 11o + <p/2 v nh the
honzontal In zones // and III sheai pattcín^ de\clop Those in zone
/// are identical with that for the passive R .'ik'ne st de ( wticle 27),
the boundanes for the p issivc Rankinc zonen-c 0/2 w nli the
horizontal The zones // local cd between/and ///..ic known as zones
of ladtal sheai, because the linos that constiuue o..e set m the shear
pattein in thcse zones íadiate fiom the outei edge of thc base of the
footing Thescln.esaic sti ught Thchnes of tne otherset aie logxnth-
mic spirals "uith thcir ccntcis locitcd u the outei edge of tne base of
thefooting The beanngcap'ic'\ pe utof arca,? found tobe (P¡ .ndtl
1921)

<?.. cC (33 2)

• -*

0
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whc.e c is thc cohesión and Ne, known as a beanng capacuy factor
depends only on 0 It ís cqual to

Nc = cot 4> í"an*tan KfH (33 3)

If thc surface of thc ground is acted upon by auniformly distribuirá
surcharge qtne shcaí pattern remanís the same and the bcaring capacity
ís nicieased by an amount Nqq (Reissnei 1924) whcie

#, =*"•»* tan* £j5° +!) (334)
whence

Nc = cot 0(Ar4 - i) (33 5)

If 0 = 0° the spirals become ares of circlcs and the coiicspondiim
valúes of Nc and Nq become (2 + v) and 10 rcspcctively Henee fo?
a footing at the ground suiface

Qd = (2 -f tt)c = 5 14c = 257gu (33 c)

wheicc7u ístheunconfined compressive strength Aíoieovci, ,'01 <p
the shear pattein and Eq 33 6icma.n vali< even if the w'cig.u ... o
soil ís not zero

The nght sido of Fig 33 3o shows the deformations of the soi! .„, .i,,.
within thc zones of plástic flow The soil in zones /// is comnu- <d
latcrally Its surface risos and tciminatcs at thc side of the footing m,
shaip edge that conveys thc impiession that the soil has been puncha.

If the soú ís cohcsionless but possesses fnction and weight, thc shci.
pattein is reprcsented by Fig 33 36 The boundanes ofthe el istic zo>,
/ are curvcd The two bianches inteiscct at dat an angle 01 00° - ,
and thc boundanes de and dex of ihc zones // mcige smool. '* ai dun.',
the boundanes of zone / In zone II thc radial Imes are curvcd I.i /0..c
/// the shear pattern agam conesponds exauh to that of ti <. 1.ssi\e
Rankme state Angorous gcncial solution for thc bean.i- . ipudy
under thesc conditions has not been obtaincd but solut mus foi p,.,iai¡ ü
cases are availablc (Lundgren and Aíoucnscn 1933)

Approximatc Mcthods fot Compuhng the
Bearing Capacity of Continuous Footin^s

Real soils possess weight and m gencí u cxhma both cihcsion and
fnction Moieovcr, thc bases o ...ost loor igs aic .ocated 'casi a
short d.stance below the surfai >; thc su. .oundnig ground R,goious
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,¿: i i i i i M í

¡Veightless, (r=0)
Possesses c, <j>

e, Cohesionless (C=0)
Possesses •f>, 7-

Sunplified Boundanes
C-O, <?, t*0

F.g 33 3 Bound.mcs of zone of plnst.c cquil.br, „„ after ñ.Iure of so.l beneath
cont.nuous footing

methods are not available for computing Ihe beanng capacity under
these circumstanccs, but fo, practical puipoes no other than aproxí
mate methods are nceded

When the beanng capacity of a real footing is excccdcd, the soil fails
along a suiface of ruptuie similai to those .ndicated by fede^ (Fig
33 3) The actual surface is not, hkcly, howevcr, to coincide with either
oí those 111 Fig 33 3coi icsponding to ideal matenals In the appiox.mate
methods it is assumed that the beanng capauty cons.sts mgeneral of
the sum of threc componcnts, computcd scparately, reprcscntmg re-
spcctively the contnbut.ons of (1) the cohesión and fnction of aweight-
less matenal carryíng no siuchargc, (2) thc fnction of a wcightless
matcnal upon addit.on of asuichargc qon the ground surface, and (3)
thc fnction of a material posses^.ng weight and canymg no surchai^e
h,ach component is computed on the assumption that the surface of
shding corresponds to thc conditions for that particular component

i
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Smce thc surfaces rhffor fiom each other and fiom the suifacc for thc
real material, thc icsult ís an rpproximation íhe ciror ís small and on
thc side of sifcty

Thc appioximatc valué of the ,)caring capacity ís given by the
equation

q¿ = cNc + yD¡Nq + \yBNy (33 7)

in whuh Nc and Ar, aic the beanng capacily factors with respect to
cohesión and suichaigc, ícspect.vcly Thcy can be tvaluatcd by means
of Eqs 33 3 and 33 4 The suichaige is ícpicsentcd by thc weight per
unit aica yD¡ of the soil sunoui.diiig thc footing Thc beanng capac.ty
factoi Ny accounts for thc ínfluciuc of thc weight of the soil A1I the
beanng capacity factors are dimensionlcss quantitics dcpcndmg only
on 0

Smcc a thcoretical solution ís not availablc for evaluatmg Ny an
approximate pioccdu.c ís used In this ])roccduie thc cuivcd boundanes
ad and bd oí thc elastic zone abd (Fig 33 36) are rcplaced by stiaight
lines (Fig 33 3c) nsingat angles i¿ to thc horizontal The unit weight of
thc soil ís y At the instant of failuie, thc picssure on each of thc sui faces
ad and hd ís equal to the passivc earth piesbure Pp Smcc slip oceurs
along thcse faces, the resultant earth picssuic acts at an angle 0 to the
normal on each face If the weight of thc soil within adb ís disregarded,
the equihbiium of the footing m thc vcitical dircction requnes that

Q = Pp eos [y¡> - 0)

The average vertical pressuic, correspondmg to thc average beanng
capacity, ís then

Q 2PP°y = -jj = -jjr eos (y¡, - 0) (33 8)

The pioblem, thcrefoie, is reduced to dctciminmg the ¡u«i\r earth
pressure PF (Articlc 32) Thc point of apphcation of P,. - loo itcd
at the lower tlnrd-point of ad By nuioducing thc sy.nbol

4-Pp^t = -g-2 con (^ - 0) (,J9)
into Eq 33 8, we obtain

Qt ~ ±yPNy v3o xd)

the third term in Eq 33 7 Since thc beanng cpicity i u A;, ís
dimensionlcss and depends only on 0, valúes <di\ be compuU ,! o.k c foi
all by the methods cxplaincd in Viticlc 32 Eo \e\cr, tln. jiicln.aiiou ^
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is not known Henee, the cu uputa'uons must be í-epcatcd foi a givcn
valúe ot 0 with -\ mous inclín d.ous \¡/ until thc mínimum \ aluc of N
ís found Thc ícsults aic conscivativc but agice well wilh tho--e cal-
culatcd foi pniticuhir taso- ny (lio more ndvanccd pio< eduics (Mcyer
hof 1953) Mcycihof's \alue» ue piotted ni (lie chart (Fig 33 4) to-
gcthci with the a ducs of A"c uid A', obtamcd fiom Eqs 33 "> and 33 4
Thc use of thc chait gieatly ficihtatcs the computation of thc beanng
capac ity

Thc soil docs not ful as shown in Fig 33 3c unlcss it ís f uily dense
oí sLifi, so that its scttlcment cune íc sembles C\ m1 ig 33 1 Othciwise
the footing sinks mto the giound bcfoic thostatc of plástic, equihbimm
spicads beyond e and c, (I íg 353) and thc concspoiulmg scttlcment
cuiveh is no well-dcf.ncd Dicik (cuiveC2 in Fig 33 1) Anappioximate
valué foi thc beanng capacity q¿ of contmuous footmgs on such soils
can be obtamcd by a^suming that thc cohesión and fnction of the soil
are cqual to two-thuds of thc concsponding valúes inCoulomb's equa-
tion, or that

(33 lia)

(33 116)

and

c = ic

tan 0' = •§• tan 0

If the angle of sheanng resístame ís 0' instead of 0, the bearing-
capacity factors assume valúes Ne', N', and Ny' Thcse valúes are

¿oaded stnp, sidth B
Load per unit área of foofmg
General shear failure qd =cNc + rDf Nq +{ 7BNr
Local shearfai/ure q'd =§cA/¿+ rDfN'a +¿ TBN'T

Square foofmg, tvidth B
Loadper unit área gds =12 cNc + -rDf A^ +04 rBN7

40%

60 50 40 30 20
Valúes of Nc and N„

10 | \0
SI4 100

Rouqh 4
Base T

Unit weight ofearth =• r
Unit shear resistance,

s-c + a tan ?

20 40 60 SO
Valúes of Nr

Tig 33 4 Chut showing rcht.on betuern <p ind bc.uipg capacity factois (vali.es
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gncn by thc dash cm\cs m Fig 33 1 The bcaring c\picity is then
obtamcd fiom thc equation

qd = dcNc' f yDfNq' + \yBNy') (33 12)

Expenencehis shown th u evcnunifoimlj loadee! found itions always
fail by tiltmg This Uct, howc\ci, docs not ímalidatc the ícasoning in
the picccdmg puagiaphs It mcicly demon-ti itcs ihat thcic aie no
pcifc( lly uniíoimsubgiadcs Wiih mciea«mg load the scttlcment above
thc weakest pait of thc Mibgiade Hincases moic np.dly th ui that
aben c thc icst Because of the tilt, theccntci of gi.uity of the stiucture
shifts towaul the weak pul and murases the picsMiic on that pait,
whcicas thc picssvue on Oic -tiongu paits deucases Thcse factois
ilmost exelude thc possibil.Lj ol a failuic without tiltmg

Beanng Ctipacity of Footmgs of Finile Length

All the pioccdmgdiscussions ícfci to contmuous footmgs For com
puting thc beanng capaeity of squaic or cncuhi bases, only a few
spccul cases h tve been solved ngoiously, thc Solutions ícquiic the use
of numcncal pioccdurcs On thc basis of the íesults and of cxpcnments
a semicmpn.cal equation has been vie\clopcd for the beanng capacity
qdr per unit of aica of a cnculai footmg with íadius ? resting on a fanly
dense oí stiff soil

qdr = 1 2cNe + yD,Nq + 0 6yrNy (33 13)

The conesponding valué for square footmgs, B X B, on dense or stiff
soil, ís

qdl = 1 2cNc + yDfNq + 0 ¿íyBNy (33 14)

The valúes of N aie given by the oidmates of thc solid cuivcs in Fig
33 4

If 0 = 0 conditions prevalí and the soil possesses cohesión, thc bcai-
íng capacity at the ground sui face ís

qdr = ?* = 6 2c = 3 l?u (33 15)

which is considcrably gicatei than the valué qd = 3 11c (Eq 33 6) On
thc othci hand, if c = 0 and D¡ = 0, the beanng capacity qdr peí umt
of arca ís considciably smalleí than qá foi a contmuous footing with a
width cqual to the diametci of thc cnculai footing

If 0 = 0 and c > 0, the mu case in beanng cipaeity peí unit of aiea
pioduccd by thc suichaige yD{ ís cxactly compensa ted by the weight
ofsoihemovcdfoi constructionof thc footmg Theicfoieit isconvement
to deal with thc net beanng capacily

qd^^qd-yD, T3 16)
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Ir icahty, because thc sticngth of thc clay above footmg levcl ís not
actually /cío, thc not beanng capacity mercases slightly wíth mcreasing
valucs of Df Foi valúes of D¡/B not cxcccdmg 2 3, Skempton (1951)
has pioposcd thc foliow ing surque expiession for thc net beanng capac-
íty of a icctangulai footing with width B and length L

?<n* =óc(l +02^)(l+02f) (3317)
It ís appiicnt that the valué of Nc has been íoundcd conscrvatively
fiom 3 11

[I the suppoitmg soil is fanly loóse oí -oft, the values of N must be
ícplaccd by thc valúes Ar\ dcteimmcd fio.n tho dash cmves m Fig
33 4, and thc valúe of c must be ícplaccd by i' (Eq iit.-)

Problcms

1 Compute the beu.ng capacity per unit of ir. i o' i continuóos footing
S lt wide, suppoited on i soil for which c = lOd lb/ft , <¡> = 1'', md 7 = 120
lb/ft' Thc load-sctllcmcnt cuive rcscmblcs (, ni l'ig 33 1, md he rchtion
between noimd stress and shearing rcsis. mee i-.s = ct;niní Íhe depth
of foundation ís 6 ft

Ans 9,200 lb/ft2
2 Compute thc bermg capacitv pe. unn of . oi of a footmg "U) it square

on dense s md (-P = 37°), if thc de,).', o- tounihtion ís, íiípeaivelv, 0, 2,
5, 10, and 15 ft The unit wcigln of tuc íO.1 ís 120 lb/ft3

ins 26,000, 3b,00ü, 53,000, 79,000 106,000 lb/ft
3 A load test was i tile on i bolina ])'i > 1 fi mi ire on th. ^urface

of a cohesionless dcposi, of s.ind ha\niK unit w-cuho oí 110 Ib/lt' The
load-acttlcmcnt curve ipproachcd a xc itic il . i igciit at .i loui of 4000 Ib
What was the valué o. •!> lor thc sand f

Ans 39 5°

4 A load test w.- n ide on a phte 1 ft square on a dense cohesionas
sand having a uru \\ci¿ht oí lió lb/ft3 The beanng phte wis endose.!
in a box smioundcd b\ a suiclnrgc 2 ft deep Failure oceurred at a load
of 12,000 Ib Winí vonhl be the faihnc lo id per unit of arca of the base
of a footing ó ft vire located with its base at thc -une dcptli in thc
same material?

Ans 22,000 lb/ft"
5 A stiucture was built on a mat foundation 100 ft square The mat

rested .t the ground -uiface on a stritum ofumform soft ch> which extcncicd
to a depth of 150 it If failure oceurred at a umformh distnbutcd load
of 4500 lb/ft3, what was the average valué of c for the clay' Because of
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the gicat dcptli of thc 7011c of plaMic equihbimm, the consohd ition of thc
clav ¡mor to failure (111 be di&icgudcd

Ans 730 lb/ft'
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ART 34 BEARING CAPACITY OF PIERS AND PILES

Dc/íflitto/ís

A picr is a slcndei pnsmatic or cylmdncal body of masomy that
tiansfers a load thiough a pooi stiatum onto a bettei one A pile ís
csscntially a vciy slender pier that tiansfeis a load eithci thiough its
lowei end onto a fnm stiatum oí else thiough sidefnction onto the sur-
íounding soil The rclation between the load on a pier or pile and the
conesponding scttlemcnt is vciy similar to that for footmgs The load-
settlcmcnt un ve appioaches either a vertical or an mclmed tangent, as
shown in I ig 33 1 The definit.on of the bcaring capacity of piers and
piles ís idcntical with that of footmgs (Article 33)

Be«íz?ig Capacity of Cylmdncal Piers

Part of the load carned by a pier is transmitted dnectly to the soil
ímmeciiatcly beneath its base, and part ís transfeired to the sui rounding
soil by fnction and adhesión between the sidcs of the pici and the soil
At failure the load on a pier with depth D¡ may be expiessed as

Qd = QP + Q. = qpAp + 2icrf.D, (34,)

in whii h qp ís the beanng capacity per unit of área of the soil be.o th
the base, Ap is the base aiea and j thc Kidius of the pici, and/, .- oh
aveiagc valué at failuic of thc combinedfnction and tdhcsiou pe t i..

?
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of comict arca between thc sides of the
pier and the soil It ís commonly called
the skin fnction

Failuie of the soil beneath the base
cannot oecui without thc displaccment
of at least pait of the mass in an out-
wud oí an outwaid and upwaid diiec-
í.on as mdicated by the cuived anows
m Fig 34 1 If the soil withm the depth
Df ís appieciabiy moic compiessible
than that benetth the bise, the dis-
placemcnf* pioduce ncgligible shearing
sticsses within the depth D¡ Consc-
qucntly, the mfluence of the surround-
mg soil ís identical to that ofa surcharge
having an intcnsily yD, Under these
ciicumstanccs thc ber"mg-capauty fac-
tois nu,,y be takcn from Fig 33 4 and
a» may °c considera! cqual to qdT or qd,

(üqs 33 13 or 33 11) On thc othci hand, if thc soil is homogencous the
shcarmg sticsses set up in thc soil above base level as aconscquencc of
thc displaccmcnts have two sigmficant effee ts they may altei the shear
pattein «o that the beanng-capacity factors (Ing 33 4) aic no lon-cr
apphcable, and they may altei the intcnsity of veitical picssuie in the
soil near thc base of thc pici Thc latter cffcct cppcais to be the moie
important On account of it, the teim yDfNq (Eqs 3313 and 33 14)
should be rcplaced by the cxp.ession PlNq, mwhich p„ is the actual
inten*ity of the effective vcitical piessuic immediatciy adjacent to the
pier at foundation levcl, at the time the failure of the pier oceurs
(Vesic 1903)

In reahty the state of stress ncar the base of adeeph. buned pier at
failure is very complex and ís not yet undcistood hugc-scale cxpcn
ments mhomogeneous sands (Vcsic 19G3, Kenscl 1%!) have mdicatcd
that, for valúes of D,/2, gieatei than about ó, íhe ba-c icWance Q.
no longer inucascs with depth in accoidance with fo. , ists b tsH on
thc temí ->D,Nq, and that, foi D,/2, gieater th , ,l„m 13, Ve b^o
resistancercmainsioughiyconstantincs])ectiv, ,ft i depth D, These
fmdings suggest that for vah.es of D,/2i gre.itc than aoout 13, the
pressure pv remanís practically constant with mueasi.- depth n i
depends only on 0 In homogencous clays unue. 0=0 cond.tions tlie
nct base resistance per unit of aiea bccomcs piuU.c Uly const int for
vahies of Df/2i greatci than about 4and may oc tiker. is 06 (skempton

F.g 34 1
cylnulric.il

Section through
pier
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The sccond ícim on thc nght-h md sido of Eq 311 contams thc skm
fnction/, The valué of/, is usviillx con-idcicd to be the sum of two
tci 1*13

/. = ca f- ph tan 5 (34 2)
ni which ca ís the adhesión peí tn it of uca between pier and soil, pk
ís íhe wciage honzont d picsMiK on thc vci tic al sui face of the pier at
failuic, and 5is the angle of fnuion between p-cr and soil The valúes
of r„ and 5can in somemstauces bcdctcinnncd appioximatcly by mcans
of laboiatoiy tests Hovovci, both qumuties depend, among other
taetuis or the mcthoii of m-tallition Muicovci, thc sticss conditions
at the lont ict sulfateaio i.nknown and as complex as those associatcd
with the \citical sticss pl Thcicfoie, L ís commonly and prcfciably
esiim dat on thc basis of empine al data denved fiom íicld obscivations
(Aiticlc 57)

Bcaring Capacuy of Piles
Sime piles aie csscntially vciy slendci cylmdncal piers, thcir beanng

capauty can also be estimatcd by Eq 3ti The quantity QP ís called
the pomt ,esi%tance If Q„ ís ka ge eomu.ucd to Q,, the pile ib said to be
pomt-beanng On the othci hand, if QP ís íelativcly msignihcant, the
pile ís known as a fnction pile

Thc pnncipal difference between piles and picis lies mthe method of
installation The constiuction of piers ís piccedcd by excavation,
wh creas thc dnvmg of piles, which usually consist cithcr of sol id bodics
or of shclls closed at the lowei end, mvolvcs i displaccmciit of the soil
Occasionally the dnvmg ís facihtated by ícmoving put of the soil
located in the pathofthepile bymcans of awater jetoí a p.c-exe a <or,
but the volume ol the soil so ícmovcd ís usually small comp.ucd u> the
total volume of thc piles

If the piles aie dnven thiough compiessible material to a firm base,
a lower lim.tmg valué foi thc pomt rcsistance Q„ can be obtamcd by
mcans of Eqs 33 13 and 33 14 foi cncular and sqaaic eross-scctions
íespectively If the piles are suiroundcd and undcilam by a homo
gencous cohesionless matcnal, Eqs 33 13 and 33 14 miv ovciestímate
the pomt resistance foi the reisons discusscd under the pieccdmg sub-
hcadmg The beanng capacity of fnction pile» deponéis on thc skin
fnction /. (Eq 31 1) The cvaluation of thc sk i niuion on the basis
of laboiatoiy tests is even moie unieliable for p 'es man it is fo. piéis,
because the computation ot thc al íes ,cs piodutcd by n.c -) muí .- otal
displaccmcntof the soil duimg thc n.o. ^ of pile d..v.ng ís bcu.ad íhe
powei of analysis Thucfoic, thc br umg i ip >uv(?rfoi ahicUmpilc
can be determined only by load lo !- un ,uh'- . thc í-cld os el-c, less
accurately, on the basis of empine al \rducs ior /, Valúes oí /. cor-

//
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rcsponding to the pime ipil typeso' soil aiegivenm AiticleSG In those
cines where fnction ¡ales ae extcnsivcly used, empincal valúes for/,,
denved f-om local expenence, aie likcly to be quite íchable

Pile Fon

The beanng capruty Q of a poini-bcinng pile may, under some
urcumstanccs (vincie 5b' oe ap lox.mitely cqual to the íesistance
Qdy of thc soil agarn-t íap.d penca 1Í1011 of the pile under the impact
of thc failmg íam oí the pile di¡ver There is at least a theorctical
possibihty of estn,.'f..^j: ^„,, known as the dynamic íesTilance, fiom
thc average pcnctia'.'on "j of thc pile undci the last few blows of the
hammcr, piov idee! tl.c wc ighu W„ of thc íam and the hcightof fail // are
known Therefoie, m i.iv • f.mtshavc ..^c.imadeto compute thc bcaring
capacity on the basis o. t us afoimation Thcresults of these effoits are
known as pile fot muías Thc following pai tgi iphs deal with the funda
mental concepts on whuh - ie pile foimuías are based

The work peí formed uy aie f Uiu.g hammer ís Wj/H, and thc woik
required to mcrease thcpcrctiation ot the pileby S agamst aies.st.mce
Qd, ís Qd¡lS If the entire woik of the failmg hammcr scived fo incicase
the pcnetration of the pile, wc could wnte

W„fí = Qd,S
whence

n -]JJLJÍ
Hdy — c

This ísSanders' pile fornvd L,publisiird about 1S30 Thc valúesobtamcd
by meansof this formula aie toogic ú, occause part of thc cncigy o' aie
failmg hammer ís conve. ted mto heat and uto elastic dcfoimations

If we assume that all (he dcfoimations and cncigy losscs occur
simultaneously upon ípph dioa of the hammer blow, that is, if the
existence of stress waves m the pile and soil ís ignored, we can wnte

7,'uH = Q,,S + A (34 3)

where Arepresents tVw cr.crgy ¡est and ti ..cíore u.iavailable to'cause
penctiation of the pile íf uheie wue no pcietration and ill the dnvmg
energy were consumed in elastic compression of thc p b\ the eneigy
expended would be

WHH = '¿QiyS,

where S. ís the elast.c compression ot the pile Moicover,

0,',L

S< = ~F

'Z-
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whenee

Se =
2Wi.HL

ai:

(314)

If weassume that the cnergylosscons.sts only of thc elastic deforma-
tion ot the uile and •&, moicovc, not influcnccd by the penetiation of
the point of the pile, Eq 31 3 becomes

W„II =QtvS -r Qj, | =Qdy (s +j)
whence

Qdy —
WuH (315)

This cxpiassion ís known as the Danish foimula Staiistical studics
show that it should be used with a factor of safety of 3 (Sorenscn and
Ilanscn 1957)

Numcrous attempts have been made to take mto account the re-
niainmg energy losscs Some of these attempts have íesulted m very
complicatcd expressions and proccduies Howcvcr, masmuch as all
mcthods based on Eq 34 3 aic fundan cntally unsound because they
ignore the dynannc aspects of thc phenomcna (Cummings 1940), the
compheated formulas possess no inherent advanttge over the simpler
ones The íelative ments and rcliabihty of any oí xhc pile formulas can
be judged only on thebasis ofcompai isons wilh the results ofload tests

The Danish formula possesses the ment of simpliu„y and has been
found to be íehable over a wide rango of conditions (Agu -ibou 1902)
A slightly more rchned form of the Danish foimuli was proposed
eaihcr by Janbu (1953), Janbu's foimala contains a sem-cmpincal
adjustment to allow foi vanations in the ratio WP/V/n oí the weights
of pile and íam of the pile hammer It may be expicssed as

where

Qd, =
1 WuH

Ku S

Ku = Cd ¿* + \ 1 + 2C,
5l
52

In Eq 34 7 the empincal coefTicient
Wp

Cd = 0 75 + 0 15 —-
<y ,<

Statistical studies (Article 56) indícate t1 it , v 1 r'v
should be used with a calculatcd factor oí saiety ot 3 \.... ¿

(34 6)

(34 7)

(318)

foimuli

tt aie icaí

n
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factor of safety is not hkcly to be lcss than 175 or more than 44
(Haate 1961) ^

The Engneeiing News fo,muía (Wcllmgton 1SSS), vvidely used in
Noith America, is simiku in fonn to Eq 31 3 except that the tcim
contaming the elastic compression of tne pile .s ícplaccd by a constant
c Thus

_ W"I[
Qij S+ c

Wcllmgton icgaidcd the quiñi ty cas an ulditioníl penet. mon of the
pomt of thc pile that wouid hu•oeeui icd i<" aiei ewucno ene. gy lo-scs
Re evaluatcel it on the basis <,; uhucvci enq.i ir il data he had it his
d.sposal and coneluded that cis appioxmutelj cqual to 1in foi piles
dm en hy achop hammer and 0 lm foi piles dm en by asteam hammer
Smcc he ícahzcd that his cómate mvolvcd uncci.aintics, he pioposed
that thc allowablc load Qa ,.l. pile should not cxcccd onc-sixth of the
computcd ultímate load Qau By exp.cssmg II mfect and S in mches,
he obtained

n _10 =l2]IülL=2-^ (349)
y° ~ 6 ¿d" 6 S + c S + c

This equation is known as thc Erujmceung Nc es fonnula
Stuehes to evalúate thc degice oí acu.i .cy uivq 31 9(\gcrschou

19G2 Flaate 1964) have conch'Mv cly de mo.,stiated that no siti-fac toiy
rclation exists between the , vpncity of piles as dcteimincd hy load
tests and as calculated by Eo 319 Fo. two of cveiy one hundíei piles
thc actual beanng capacuy may be hss than 12 or greater than -.0
times the calculated vdue mcontiast to the supposcd fictm of satety
of 6 There is no way fo pie ct for a givcn pile what will be tne actual
capacity withm this range . view of thcse cond.tions thc cont.nued
use of the Enginccnng News formula can no longci be justificd

Afundamentally moic satisfacton ap,aoaeh to the dcvclo¡)mcnt of
pile foimulas is thc adaptan™ of 0<e theory of longitvc ü impaet on
lods (Glanv.lle et al 193S, Snr.th 1960, Soi cusen and Hanscn 19o7)
The calculations aie complex and cannot yct be condensed mto icla-
t.ons simple cnough fo. piact.cal use, fu.theimoic, thc hm.tations of
the pioceduic have not yct been cstablishcd by suííie ie.it comp uisons
betvoen predictcel .md mcisu.cd beanng eapautics Húicc, foi the
piescnt, the dcsignei of a pomt-bcaimg o.lc foundation must choose
among scveral altei nativos He mav. use one of the lcss obmct.onable
dynamic pile foimulas, such as the Danish oí Janbu ton-, .s, at thc
nsk of dnvmg two or thiee times moic pi'cs than the foundation rc-
quires, he may cstimi'c th. pomt .esis^me on th. i.as13 of thc static
formula (Eq 31 1) ai f.. n«k of o^.cstmiatmg thc <apauty, paiticu-
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lirly if the piles are long and aic embcddcd mcíense sand, or elsc he
may go to the expense of mak.ng lo u' tests on full-si/e test piles ni the
ficld Thc lattci alternafve may mvoive spccml proceduics to pcrmit
evaluatmg thc pomt capacity sep ualely fiom the skm fnction (Aiticle
50) Whethci the load tests a.c pistiíiablc deponéis on the available
time and the lekition between thc cost of thc tests and that of the
entile foundation

Pío ,jms

1 \ remforccd-concieTC pile wun cros^ tcction '0 \,\ if) m was dnven
th.ough a deposit ot ñue loóse s..- v.d -mi d i\ CÓ ft tlnck ard into
a stratum oí den* smd for i ch.i • a of 2 , -. TI e wue tiolc wj, located
ncar the gioimd saifiec Thc lo-. md k. =o.. el iv huí a submerged
unit weignt of 4o ]b/u\ md t.V agio o in'unal • .ciion ot thc dense
sand in a submeigcd state was .' Compute dic pomt resistancc of íhe
pile

Ans 90 tons By means of lo u.ing nd a pu'.hng test, thc point ro-
sistance was found to be 115 tons

2 The pile referrcd to ni íhe , .cdi'^ p.oblcm wis claven oy means
of a stcim hammcr havng .iícsi Wu = 1 tons a-d a stroke // = 2 ft
The pcnetration o. thc pile, undu e last b.ow was S - 005b ,n Accoreung
to the Engineenng News forme.' , what ís tne ultímate beanng cip-city
of thc pile?

Ans 616 tons Acro.ciing to t< - load test, i\ real ulPmite beanng
capaeitv, cqual lo the s.- i of thc pomt Tsisi.mce (1.5 tons) and
the skin ínr.ion (110 tu- „ , was 225 tons

3 A test pile of tne type oe.e .'• .i in proMein 1 -vas dnven at another
point of the arca to be occup.cd ,y the stnvture So.l .ondition, were
idcntical, exceot that the sand e U1 ntercri at a .'ep'h of 05 tt was loóse
(<t> = 30°) Compute the pomt resista"ce o' t'ic pile

Ans 19 tons (No load u,r wa, made, o *i le p r netrued thc si..í
so ea.ily under the hlow of the h-.^ , k wís decide, d lo
change thc tvpe oí íound ition oveí i'.e . . aiea underhin by
the loóse sand )

4 The pile referred to in p-oblcn 1was 7o f-, .: , T.B mwiüh.-of clasticity
was 35 X 10° lb/in" What ís ts ultímate ciprio -ccordmg lo c.c Danish
formula? the Janbu formula'

Ans 260 tons, lr0 tons

o~ ect^d Kcdirg

One ol the elassie p."pers o so.l mecha. íes is Cumm.ngs, A E (lOiü)
"Dynamic pile dnvmg foimuhs,' J Bosiui. boc Cwd Eng¡s, 27, pp G--7
It is reprmted in Cont, •luí oí .,• >od mecwuo 1023-W't0, Boston Soc Civil
Engrs 1940, pp 392-4-3
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SYNOPSIS

In íhe western part of the Untted States more and more attention i?
bcing given to unique foundation conditions associated with thc expansión
and shnnkagc of certain clay soils and clavey bedrock matenals The clav
minerals which change volume vwth changes in molture and loading often
presen! complex problcms for canal and highway subgrades and structure
foundations While the problems are most senous when light loadings and
large soil moisture changes are involved, mo\ements of moderatelv loaded
structures vuth expansive clay foundations subject onl) to seasonal ground
moisture changes may be greater than allowable, unless special precautions
are taken This paper includes, for background Information a bnrf review
of Identification procedures and research findings previouslv published
(Holtz and Cibbs, 1956, p 611) This is followed by Information on addi-
lional research data and field findings accumulated since 1953, including
modifirations to the original Identification entena Volume change and
shear strength propertics, and factors influencing these properties are dis
cussed, and compansons of thcse properties for expansive matenals from
numerous áreas throughout the We«t are given A considerable portion of
the paper isdevoted to a discussion of job problems for both hvdraulic and
nonhydraulic engineenng works and buildmgs Expansive subsoil condi
tions encountered in Colorado and the Dcnver área are included in the
dmcussions

INTRODUCTION

The purpose of this paper ís to provide a summary of current informa
tion gathtred b> the aulhor on the expansive cbaraüenstics of soils and
bedrock matenals contaming montmorillonite minerals, and to discuss how
some foundation engineenng problems associaled withthese matenals were
solved Throughout the entire western part of the United States from the ,
Gulf of México to the Canadian border and from Nebraska to the Pacific
Coast, soils and bedrock matenals contaming expansive montmorillonite
mmerals are not an uncommon oteurrence These minerals have been de
velopcd or have been transported throughout many sections of the área
Thcy may be in the form of the ncarly puré and highl) expansive sodium
montmonllomte clays which are found in South Dakota and Wvoming
and which are commonly known as bentonite, or the) may be intermixed
with othei soil constituents The sodium montmorillonite may be contained
in bedrock shales, such as the Fierre formation and the more recent Lara
míe and Dcnver formations denved from it Processes of weathenng and
transportation have produced soils whose constituents include sodium mont-
monllonile mineral at great distances from poinls of origín Other geologic
processes have produced soils and bedrock formalions contaming a moder
atelv expansive montmonllomte mineral referred lo as "calcium beidel lite"
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in Ihe far West and Southwest sections of the country Rcgardless of the
actual processes involved, to the pnrticing mgincer it is of importance
that geológica! processes have produced clay soils and formations with
expansive tendencies in man) áreas of the West and it is often necessary to
recogni/e these matenals uhen building cngincenng works on them It is
not possible to estímate the cost of repairs to struclurts di-rupteri by these
malcriáis but if the co«ts could be determincd thc) would be large

Ilie paper previously presented in1953 b) the author and his co author
(Holu and Gibbs, 1950) containcd a discussion of petrographic and
stamlard s0,| tests for identif).ng expansive matenals, and the results of
research work done to correlate Identification tests with phvsical prop-

Ficure 1. Locatlon of expanaive clave tested
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erties As occasion has required, tln« tvpe of research investigation has
been continued for a grtater variet) of matenals and a greater number of
practical applications over larger gcographical area« The Identification
procedures and related soil piopcrties can non be discusstd with relation-
ship to a wider vanttv of expansive soils Figure 1 shows the location of
expansive clay deposits which have been studied As nnn) expansión
shnnkage problems have recentl) developcd in Colorado and Denvcr áreas
an opportumt) was providcd for a cióse examination of these local ma
terials and thc conditions Table I ís a summary of t) pical Identification
and volume change data which have been obtained on some of the «ampies
tested from widespread locations The soils and bedrock matenals dis
cussed hcrein are referenced b) soil numbers and their propertie« can be
found ni the table by refcrnng to the numbers indicated in the first column

FACTORS AFFECTING MAGNITUDE

OF VOLUME CHANGES

The amount of volume change which can occur in a natural or remolded
expansive clay material depends upon six factors (1) the amount and t)pc
of clay mineral, (2) inicial density (3) chapge in moisture, (41 load con
ditions, (5) soil slructure, and (0) time Expansive clays and clay bed
rock formations are made up of severa! mineral constituents and the
amount of potcntial volume change ís dependent on the amount of expansive
mineral in the material Thc expansiveness of the mineral ítself depends
upon its mineralógica! charactcrislics Montmonllonite minerals swell be-
cause of their expanding lallice structures and the base exchange propertics
of this mineral group greatly imluence the activity For instance, sodium
montmorillonite has a very high catión and water adsorption capacity and
is thc most active, calcium beidellite is less active because its catión and
water adsorption capacity ís less 'Hite has a similar lattice structure to
montmorillomte, but unit Ia)ers are more ngidly fixed largely because of
the fixing action of the polassium íons present This results in low volume
change properties

The density of an expansive clay soil or bedrock greatly affeets volume
changes In a dense soil, more clay particles are packed into a unit volume
than in a loóse soil„ therefore, when the soil is wetted greater movement
will occur in the dense soil than in thc loóse soil For the same reason a

dense expansive soil having parlicles aiready tightly packed will not shnnk
as much as a loóse soil upon dryíng

Vanation in moisture contení ís one of the most importan! single
factors affecting voluine change In a dr) expansive clav, the thickness of
tiie clay mineral is relatnel) small but, upon the addition of moisture,
water ís adsorbed mto the clay mineral structure and its thickness inereases
Conversely, the clay mineral becomes smaller as water is removed, and,
thus, shnnkage oceurs Capillary and other tensión forces of moisture
films are also very active in these fine grained soils, and become great upon
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drj.np furlher conir.buhng to h,gh shnnkage These forces are released
upon (he add.t.on of moisture Íhe basic plot of Hgure 2shows the in-
lluence of den-.n and moisture on a remoldcd expansive clay (Soil 17)
under a1psl loading This plot was obta.ned bv tcsting numerous speci-
.nens placed at vanous dens.ty and moisture rond.tions From the plot, it
can be seen that higlilv expansive clajs, such as the one lested, expand very
l.ltle when cc-mpacted at low densit.es and high mo.stures, but expand
greatl) when compacled at h.gh densilies and low moisturcs In a similar
manner dens.ty and mo.sture afir* the uphft forccs that can be developed
b> a clav «oil the densit) hemg extremely in.porta.nt

ISO i

20 28 30 36
MOISTURE CONTENT-% OF ORY WT

&E«L£KT °' "pan"on for vanou8 placemcD'cond,,,on8 *hen «*» •«•»•
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The amount of load on an expansive clay material controls the amount
of volume change that will take place under the particular conditions of
nioistme and dcnsity invohed lf sufficient external load ís applied to
balance the mtcrnal furces developed in a clay mineral upon welting, ex
pansión can be hcld lo zero Le*scr loads than that required for /eio \ol-
ume change will allow some expansión to occui until the inteinal and ex
terna! forces aie mbalance, with máximum expansión oceumng under zero
loading Similaily if loads are reduced, as by excavation, on a saturated
expansive clay, thc clay will adsoib additional watei and expansión will
occur until a balance of forces is obtamed Figure 3 shows the load expan
sión charadaistics for three clay soils, each in both natural and remolded
conditions From this exhibit it can be secn that there is a great difference
in the shape of the curves for different so.ls for different types of soil
structure, and for different moisture density condilions The curves for the
Gulf Coast Canal sample (Soil 67) are quite fíat and the mfluence of load
on reducing expansión ís not as great as for the Mohawk Canal samples
(Soils 2 and 4), where the curvature ís much greater Soil 67 (undis-
lurbed) ís quite wet, the máximum uphft piessure ís low, and only a small
load ís required to reduce expansión to a negligible amount

I

5

I

,2irS Remolded
W'IS* 4-

Pemolded

Undilturbed

Gulf'Coast Canal,Texas
285-67 _)

oliTi u ¡ó ¡i A A i» tü i* * & W*°
\-\—I I [""
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X\<W'20 4

i \r Mohavk Canal, Amona —

°b

iyTP-i >y_J—

<-*Undisturbe<r*

10 ÍO

Lood-ps'

-tlT ~to-ió
»V '•/. WaterContení
O Drt/Density,pc(

Ficure 3 Effect oí loading and remolding on expansión

The structure of an expansive clay has an mfluence on the expansión
properties It has been found that, when undisturbed and remolded speci-
mens of the same soil aie tested in consohdometers at the same moisture-
density conditions, the expansión of the remolded specimen will be con-
siderably greater Ihis effect is shown for the three clay soils plolted on
Figure 3
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Time plavs an importantpait in the ultímate volume changeswhich take
place in these malcriáis Becau«e of the fineness of the material, transmis-
sion of moisture and thus a balancing of forccs ís slow Mnntmor.llonite
clays become tighter upon wetting and, therefore, permeabihty lessens
Days or weeks are sometimes required to complttelv wet and expand thin
laboratory speennens Similarlv, years may be required to «atúrate a foun
dation soil or water retainm" enibankment of this material

IDENTIFICATION OF EXPANSIVE CLAYS

In the previous paper (Holtz and Gibbs 1956), a dctailed discussion
was given of various laboratory tests which could be peí formed to identify
clays subject to volume change These included three petrographic tests —
microscopio exainination, X ray diffraction, nnd differential thermal analy
sis— for determinmg the amount and type of minerals m any clay sample
While these tests are necessary for a complete understanding of a clay and
its related volume change action, particularly m research mvestigalions,
simpler identification tests usually provide adequate identification for prac-
tical considerations Very simple staimng and free swell tests provide some
Identification of expansive minerals and data so obtained ís often adequate
for early stage mvestigatíons.

The Atterberg consistency test data and the colloíd content (amount of
partióles smaller than 0 001 mm) of clay matenals which were mitially
proposed as an easy means for identifying these matenals have proven to
be valuable When the identificaron entena was origmally proposed on
the basis of tests on a hmitcd group of soils, caution was emphasized re-
garding the use of the entena for all types of expansive soils Experience
has shown that the entena are generally applicable to all matenals which
have been encountered m the West It has been possible, with expenence,
to modify the entena so that the hmits are narrowed somewhat The re-
vised entena are as follows:

Table II

Data for Makinc Estimates of Probable Volume
' Chancfs for Expansive Materials

Data from índex tests'«*

Probable expansión*
% total volume
change (dry to

saturated condition)

Colloíd content

(% mmus Plasticity
OOOlmm) índex

Shnnkage
limit (%)

Degree
of '

expansión

>28 >35

20-31 25-41

13-23 15 28

< 15 < 18

<11

7-12

10-16

>15

>30

20 30

10-20

<10

Very high
High

Médium

Low

*B«sed on a vertical loading o! 1 0 pal
•*A11 three Index tests should be comldered In estlmatiog expansive propertle*
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Table II is based on actual expansión tests for '15 undisiuibcd and
remolded samples as plotted in Figure 4 The vertical hmit linos were.
drawn so as to endose most of the points and at the same time keep the
hmits as narrow as possible The valúes in Table II express these hmits m
terms of low, médium, high, and very high degrees of expansiveness as
compared to colloíd content, plasticity índex, and shnnkage hmit The
appioximate volume changes that may be expected with moisture changes
from air dry lo saturated u.nditions under a hgbt loading of 1psi are also
given £s previously discu^sed, the actual volume change which will occur
many particular soil will depend upon the change in moisture content, the
inilial densily, and the soil stiuctuie As these factors are not laken into
account mthe Figure 4 plots, the scattermg of points shown is to be antici
pated

Plotfioty Indolíiloíd conten!0» oí<a«imm) Shrinkoql litnil (V.)

Ficure 4 Relation of volume change to colloíd content, plasticitv índex, and shriiikaSc
linnt

From a practical std.idpoint, the hmits represent the most severe condi-
tions of volume change that would normally be encountered, because they
are based on air di ylo saturated moisture changes and low load conditions
Expenence has shown that natural soils or soils compacted ncar oplimum
moisture, falling in «he low category, will \ery scldom cause dislress to
stiuctures, even though saturated later under low loadings, because moisture
considcrably abo\c air dry normally prc\ails Thc procedure adopl. d by
the author ís to perform these Identification tests on all CH soils and CL
(Bureau of Reclamación, 1958, fig 3, and Wagncr, 1957, p 125) soils with
hquid hmits greater than 40 If from Table II the «oil falls wilhin the
"low" grouping, further consideíation of detnmental expansión ís normally
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not requircd Soils failmg within the médium to very high categones are
lested for quantitative volume change valúes, under ínitial to final oper-
ating soil and load conchtions, to determine if the volume changes will be a
problem Judgment must, ofcourse, be exercised in the use of this general
practico If large moisture changes from the inilial are anlicipated during
opcralion, and the structure is rntical, quantitative volume changes under
prototype opr-rating conditions should be checked even for low expansive
soils Conversely, if highly expansive soils are not to be subjected to
moisture or load changes during the construrtion and hfe of a structure,
such as deep saturated soils under a heavy hydraulic stniclui. nantitative
expansión data are not necessary

UPLIFT AND SETTLEMENT OF STRUCTURES

Probably the greatcst amount of damage to structures foundcd on ex
pansive soils oceurs from veitical movcmcnl as the soils become wetted or
dried from their original moisture conditions If the subsoils are under
shallow foundations or slabs and within a zone of «easonal moisture
changes, continual heavuig and setílement may occur as the changes m soil
moisture take place Because the amount of expansión will depend upon
the load conditions imposed upon the soil, lightlv loaded footmgs and slabs
are normally subject to greater uphft movements than heavily loaded foot
mgs Vertical movements caused bv expansión often créate more trouble
than those caused by normal scttlcment, because it may be difficult to cor
rect the situation once it has oceurred

When Identification tests show the possibility of detiimental vertical
movements, laboratory expansión tests should beperformed, so that special
design precautions can be taken The laboratory consohdometer test pro-
vides good quantitative data for these dcsign purposes The procedures
which have been followed are desenbed in detail m the previous paper
(Holt7 and Gibbs, 1956) Samples secured for this test should represent
the actual soils and field conditions as accurately as possible If the struc
ture ís to be founded on natural soils, good undisturbed samples must be
obtained without changing the natural moisture, density, and soil structure
conditions Dnlhng water should not be used during samphng, when the
practice would resuit in sigmficant addition of moisture to the soil If the
structure ís to be made of or be founded on compacted soils, disturbed
samples for laboratory remolding are satisfactory These samples should
be placed in moistureproof bags, however, as dryíng will sometimes affect
the soil properties

When prepanng the laboratory consohdometer specimens from ficld
samples, extreme care must be taken, as in all such laboratory testing to
insure that the soil structure or moistureconditionsof undisturbed samples
are not changed In the case of compacted specimens, care must be taken
to insure that anticipated field density and moisture condilions are dupli-
eated
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cant subgrade moisture mercales during the hfe of íhe structure, a test
from natural to incrcased moisture conditions would produce expansión
valúes which are too low or too high, respcclively Therefore, the amount
of drymg or wetling aulicipated during conitruction should be reproduced
in the test specimens prior to the wetling and loading porlions of íhe tests
These conslruction conditions often jircsent serious problems of increased
futurc uphft when drymg oceurs or nnmediate settlement problems when
wetling oceurs

Probably the worst uphft problems occur when hghtly loaded slabs or
footmgs ate constructed on expansive clays for hydrauhc works Concrete
canal hnings reseivoir limngs, and swimming pool walls and íloors are
examples of these critical structures Figures 6 and 7 are photographs of a
concrete canal hning showmg heaving of íhe bottom and the bulging of the
side panels from lateral expansión and bottom uphft The soil ís a Na-
montmonllonite from the Mohawk Canal, Gila Project Anzona íSoils 1
to4) These conditions took from 1 to 5 yeais todevelop

There are several methods that can be adopted to reduce problems such
as these

(1) The subgrade can be overexcavated and be refilled with a suf-
ficieht amount of nonexpansive soil to provide weight necessary to hold
the uphft to an amount that can be tolerated in the structure design
Repairs to the Mohawk and Wellton Cañáis were made in this manner
by removing subgrade soil and replacmg with sand-gravel soil before
reconstructing the hning The gravel was not lughly compacted, so
that some compression of the gravel would occur, ihus reheving part
of the expansive forcé At this time, the soils were already partially
expanded If a soil is extremcly expansive and uphft forces high, the
depth necessary to accomphsh acceptable repulís may not be practica!
from an economical standpoint

(2) Means foi keeping moisture from the subgrade can be adopted
Concrete slabs alone are not watertight Water cventually finds a way
through fine cracks, and even the best scaled jomts, to the subgrade
clays after which additional cracking and moistening become progres
sive Watertight membranes have been used successfully to elimínate
such moisture mcrease* On the Fnanl-Kern Canal California «everal
reaches were constructed using a Y^-wch, semiblown, hotsprayed,
asphalt membrane between the concrete hning and ihc subgrade (simi
lar lo Soils 22 to 26) Figure 8 shows the conslruction plan adopted
for Íhe Gateway Canal, Utah (Soils 74 to 77) In addilion to íhe mem
brane. removal of some subgrade clay and refilhng wilh sand gravel was
sjiecified for weight and drainage In a swimming pool built on ex
pansive clay in Westminster Colorado, asphalt plank was used belween
ths concrete walls and bottom and the subgrade to pievent soil-moisture
increase (Soils 40 and 41) A resenoir near Dcnver ís being con
structed on expansive Denver shale, and subgrade sealing or special
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Florín- 8 Concrete lmed section in expansive clays — Gateway Canal — Utah

structure design will be used to prevent uphft of the structure (Soils 33
to 37) All of these methods have proven satisfactory in reducing uphft
related to soil-moisture increase

(3) The soil may be treated to reduce expansión As shown m
Figure 2, the expansión ís related to mitial moisture and density condi-
tions Therefore, if sufficicnt depth of subgrade soil is wetted or re-
worked to lower densily and higher moisture conditions, less expansión
will occur Oftentimes, wetling alone is not practical because long
penods of time are required and the soil may become so plástic that
construction cannot proceed Careful testmg and studying of soil char-
actenstics ís necessary when lowermg density and mcreasing moisture
to insure that setílement does not occur under the imposcd load condi-
lions, prior to the operation of the hydrauhc system Soils may be
treated with lime or cement to reduce expansión and shnnkage Figure
9 shows the results of these treatments on the expansive charactenstics
of Ca-beidelhte clay from California (original soils similar to Soils 22
10 26) Expansive soils mixed with proper amounts of cement or lime
can be used to refill overexcavations, as discussed in (1) above, when
nonexpansive soils are not economically available for this púrpose

(4) Oftentimes certain structure designs can be adopted to reduce
the damage of uphft movements Articulated, but reinforced wall or
slab panels with flexible water seáis are examples of such design
features For proper design of these features the magnitude of the
movements must be deternuned by appropnate soil tests
Moderately loaded hydrauhc structures may present somewhat different

problems Here, there is some loading to help reduce expansión, but the
load may not be adequate to reduce uphft to small amounts that can be
toleraled Included in structures of this type are bndges culverts, checks.
drops turnouts, and pumping and powerplants m cañáis, spillways, or
other waterways Solutions to uphft problems for these structures can in-
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elude Solutions (D to (4), discussed above, for slab and wa.l structures
In addilion three other mcthods have been u<=ed

(l) In some ca*es, the loads can be concéntrate* on spread foot.mgiío prov.deThe loai under the footmg which , necessary to prevent
UP'(2) Nonexpansivc malcriáis placed al adens.ty which will allow
some Lmpieiron can also be used bet.eui the «¿^f
foundation clav to reduce uphft, prov.d.ng object.onable seltlements
not occur prior to foundation wetling

(3) Anchor causón, and piles have been used exten«veh to pie
ve,U uphft In th.s type of design the «^'^¿^X
cent dopth minact.ve expansive clay, or other so. l° £
the máximum uphft pressure of the expanding soil Ca.ssons are ole

forces

Thc pian .«o,,.«d <« r*^£*^1\^¿S*
Plant No 3, Cía Project, Ari/ona, is shown on r icure iv i
onsistcd of alternatnig layers of silty soils an expansive cavs (So, s5 o

7) The water table was no,-—cdin es ho ^^exteiid^^
35 feet below foundation grade, and thec ays were omy p

!„«= From ihese te=ts, it was determined that tne clay íaycrs ^

0 012 foot at the base, and, 0 0,35 loot|on tne u.lt,„„,! ,n<l ¡.I.n. ,ore p„. ,n.. ope,..,.» uplrf. £. I*.™..'«J -« «
pro8rcTr,l, .*d ' »-' »'.I,5" te.t 1:,:.S ani 0rr» lo,,!,«r. ol .n=ra.;or. «^«¿M'il^l ,he b*« ,„d suturad, .o
^LtSÍfÍU»2"trence £*- W.PI* °< *• -
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bcnch maiks and the subgrade platos ís the amount that the gravel backíill
comprtsserl, thus ab^oi bing «orne of the expansive forcé

lf íhe loadmgs of a hydi.uihr struilure aic high or if the foundation
soil ís saturated and llit soil loading i« not dianged apprcciably, special
tiealmenls for expansión are usually not neccs=ary oven though the clay ís
of a highlv expansive type 'Íhe Wellton Mohawk Pumping Plant No 2
was placed dncctly on the soil foundation even lliough thc soils were simi-
lai to ihose at Plant ¡No á 1he water table at Plant ¡\o 2 was high and the
soils were saturated \ eitical mea«urcmcnts show that no significan! uphft
has oceurred Tisis were perfoimcd hovvever prior to designing the plant
to confiim the suitabilily of thc foundalion design used

\nnhydiauhc structures do not normally present problems as severe as
do hvdrauhc structures when foundcd onexpansive clays, because unhmited
quantities of water are usually not available to llie foundation clays How-
ever some serious problems have been encountered with nonhydrauhc
structures Thcse usually occur with lightly to modorately loaded structures
and where seasonal mois-lure changes are sufficicnlly large to cause shnnk
age of the clay in dry wealhcr and expansión of the clay in wet wcather to
significan* depths In the Boulder Denver-Colorado Spnngs área of Colo
rado, lightly loaded nonhydiauhc structures foundcd on Pierre shale, Lara-
mie shale Denver shale, and phMif i Inys dcrivcd fiom those formations
have in many uislances suffered iciisidrrable distiess from uphft

Figure 12 shows uphft of the concrete pavement on the Denver-Roulder
Turnpike (Soil 47) Here, the highway ís constructed in a cut of appre-
ciable depth in Laramie shale Thc removal of load from the subgrade, plus
increased soil moisture, has caused thc pavement to be raiscd as inuch as
0 6 foot m some places Figure 13 shows the heaving and cracking effeets
of soil expansión of a mam highway in Southeast Denver Subgrade ma
tenal at this location ís Denver shale (Soil 46)

"~j
tír

TiciieIÍ Llplifl of hiphvuv iniu - Denver Boulder Turnpike —Colorado
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U^^"u^Bhw-, Pavement ,„ -u.Hu.,1 Denver, Colorado
*íanv buddmgs on bghtly ^^ZetlZ^^™houses mole.s, garages, and warcJo»« have ^ ^^

expansive clays Vertical -— « s^ lhf¡ clay dunng the
ture changes and by the add.t.on or lo».o* mns ^ of extremeL of theebu,.dmg 1here -e-any example• •" £ of ho(WCS {ounded
w.ll cracking and heaving of b»^J"d^J^ed on iclat.vely dry oron expansivo clays Houses are norma«ye ^ ^ ^^ {
moderately mo.sl soils After oceupan y ^ ^^ footmg9
runofí during sto.ms supply »ater o üie (rom ^
mducing uphft So, sunder the hou may be {ootingg d
.nducmg soil shnnkage «™» * »e"^ and olher hghtly loaded build-
against such slructural fa,l"reV^„f SDrcad fool.ngs to concéntrale loads
,L caissons are often used instead oisprcad »° ° „ changes
alfd to secure beanng at depth. no sub-ecd o a^ ^¿
Satisfactory re medial work afte, ^ «V» ^ (hp ^ be

'̂t^lírciado Spnngs área, amote. ^^.^^cTf^
.phfLg from the wetlmg ^"'^XiTm FgÍes Uand 15A, the¿amie shale (Soils 38 and ^ ^ sho«„ ^J ^ ^
concrete vvalks in front of he 1U' *"o al ll|nts The roof
buildmg allowing rain water lo -n nto U ^ ^^ ^
supports were .ron poste, m* ^ !™ "c'rack Cxtei.or and interior waUs
,. £d «he roof causing ^«^"¿^ under the foundation The,verc also cracked as sod mo*lu e penet ^ q{ ^ ,awn and

es--r«sü - <-* -«d—s,orms-.
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Scalo 1«3

'A5phfll1 bovirg 6 m ouqerhole, Srtdeep,
(iil wilri conc«le/ Z 'A tn $ bors

B- Recomended Rcmedial Heasures
FicurF 15B Rcmedial conslruction of motel structure —Colorado

JJA.»..:. <U¿3 '<- - W ~i —

Ficire 16 Correclion of motel uplifl— Colorado

„ ,.- I
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Tbe remedia! measures taken to conect this «ítuation, as shown in
Figuie 15B miluded remov al of thc cracked and tilted walks, legiading of
the subgrade soil away fiom íhe building, pioviding diainage, replacmg
the walks, and using a comptlcnt joint filler in íhe walk joinls The roof
support posts were placed on small concrete piles, embedded 3 feet mto
the soil and entirely separated from the walks Hemoval of íhe plantmg
stnp was also rccommendcd Figure 16 is a photograph of the building a
few years afler the repaír woik was <oinplcled No major dislress is now in
evidente Some minor addilion.il uphft of íhe walk has oceurred, this has
raised «dighllv above the post bases as shown in the photograph, but the
bases have not moved

Severo movements of an auto servicmg garage floor slab oceurred m
Boulder City Nevada (Soil 61) lhis was cau<=ed by water entermg ex
pansive clays through cracks in the slab of the car waslung área Some
cracking of adjacent exterior walls also oceurred as moisture penetrated
below the spread footmgs The only remedial work that could be done,
without major rebuilding, was to seal all of the floor cracks and to piovide
better drainage to the floor sump This improved bul did not entirely cor
red the situation

STABILITY

When moislure changes occur in expansive soils, íhe shear strength can
be affected greatly The shear strengths of all clay soils are influenced a
considerable amount by moisture changes, but expansive clays often are
subject to extreme changes mshear strength In addition to the strength
factors related to the mmerals involved, the interrelation of moisture,
density, and load plays an important part in the strength of expansive clays

To properly determine the strength that can be rehed upon during the
operation of a structure, care must be taken in securmg samples and in
performing tests for design data The same type of care must be exercised
as that previously discussed regarding tests for quanlitative vertical move
ments If the structure ís constructed in or on natural soils, good undis-
turbed samples and test specimens must be obtained without changing the
natural moisture, density, and soil structure When remolded soils are to
be used, anticipated ficld moisture and density conditions must be duph-
cated for the laboratory test specimens

Triaxial shear tests can be used to determine the shear strength Hovv
ever, the sequence of loading and wetling (or drymg) affeets the volume
changes and shear strengths determined Therefore, it ís important to duplí
cate prototype conditions closely Figures 17 and 18 are typical shear test
data plots These tests were made on remolded and undisturbed tla\s, re-
spectively, from the Gulf Basins Project Iboils 70 and 71» A most im-
portant fact to be noted from these tests ís the loss of cohesión when the
soils were wetted and dried and rewetted from the ínitial conditions These
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SpecimefWwefted FatClay(CH)
SpecimeVB" «verted, Organic,bla:k

" air-dned.and rewetted LL «8,PI 71,SL_ 7

40 tO 80
NORMAL STRESS-PSI

Ficure 17 Shear test data - remolded soils (Gulf Basms Project, Texas)

NORMAL STRCSS-PSIAverogedrydfnS,ty=B7lpcf.Avemo,Sturec0ntent«32.iro,Avc«e9r«ofsatUrc.t,on-9Z.8y.

F.CU..F 18 Shear test dala - und.st.irhed soils (Gulf Basms Project, Texas)

changes are caused by expansión and related inccased moistuie content
Undisturbed Soil No 71 had a cohesión of 45 psi at natural cond.t.ons
Upon wettmg, the dens.ty decieased and thc cohesión was reduced to 2l
pT When the soil was a.r dried and rewetted furlher dcnsity decrease
occuued, and cohesión was reduced to 09 ps, Soil No ,0 («™^
05 ocrcent of Proctor máximum density al opt.mum moisture content, lcss
25percent) showed similar strength loss Under the same sequence of
testing, the cohesión var.ed from 14 psi to 07psi to 04ps., íespeclively

Figur. 19 is a photograph of a senes of slides man earth section. on
the FriantKern Canal The soil is Porterville clay o the Ca-beidellite
type, similar to Soils 22 to 26 Ih.s section is 23 feet deep and on a1%
horizontal to 1vertical slope Slopes rebu.lt on 21were also unslable

111
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•*>,-

•^— -^* ~~i— - — - J
Ficure 19 Slidc in earth section— Fn int Kern C mal - California

Figure 20 ís a typical slope condition for a canal seclion in expansive
clay As shown on the figure, the cohesión at the base of the shdmg are
(C,) will be influenced by saturation, low loadings, and possible dryíng
and resaturalion High volume changes and rebullí ng low cohesión can,
therefore. be anlicipated The soil above this segment and below the satu
ration lme will be saturated, will be moderalely loaded, and will be lcss
hkely to be subject to severe cycles of welting and dryíng Therefore, the
cohesión of this segment (C. I may be greater than C, Above thc hne of
saturation, free water conditions do not exist, and the cohesión of the soil

Sheor strength may be
lost from shrinkoge cracks^ . "

-Cohesión of saturated
soil under modérate
loddtngs

s-Cohesion influenced by
light load and possible
altérnate wetling and drymg

DESIGN OF SLOPES

Tigi re 20 Slope conditions in expansive clavs

* ^-10 o \<~.
v iRemolded \^
T 501 lj_
6 89' ^-Lmeof

-C. saturation

Cohesión of partially
saturated soils
¡nf luenced by
necative forces
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(C,) is inílueneed by cap.llary and other tensión forces, and may be quite
Lh As shnnkage cracks often open to dcplhs of several feet when ex-
pansive-type clay** become very dry, the cohesive (C) and fríe lona
strength at the uppermost part of the are cannot be rel.ed upon The above
factors must be considered in any stabihty study

Figure 21 is a photograph of a shde of a l\\ \ slopeof a concrcte-
hned section of the Fr.ant-Kem Canal Deep, longitudinal shnnkage cracks
oceurred extens.vely along the banks and the clavs at the base of the slopes
bccame soft Thc extent of shnnkage c.aek.ng can be seen read.ly at the
upper part of the shde in the figure Slules of this type have been oceumng
from 2 to 10 years after the canal was put into operat.on This example
íurther points up the length of time often involved for expansión and satu-
ration of these clays , - ,

Protective measures which can be taken to guard agamst shear fa.lures
inexpansive-typeclaysareasfollows(1) The soil can be removed to adequate depth and breadth, anrt

be replaced with nonexpansive soils
(2) Means for keeping moisture from entenng or leav.ng the

clay can be adopted Shear fa.lures have not oceurred on the slopes
oí the FnantKern or Gateway Cañáis, where asphalt.c membranes
were placed between the concrete lining and the subgrade clavs

(3) Designs can be adopted which w,11 í.t the soil condit.ons For
the modérate to h.ghly expansive clavs s.ud.ed slopes varving from
2V2 1to 31/. 1will usually provide adequate stabihty for banks dhout
25 feet high" even under relatively rapid drawdown conditions

(4) Thc clay soil can be stabihzed by the addition ot cement,

-,--<••rr^

.-r**'
«•¡°^>^

— —'/

\^S-
,-¿

..~J

. ^ {
f

"• "-ti.

- ~v

^ •** Tr»ír~*- -
1

_»..-. ~<t¡«i«i«

Ficitrf 21 Shde in concrete lmed section —Friant Kern Canal —California
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lime, or other additives The most p.act.eal way to secure sucli stab.l,
zafón today ,s to .emove thc expansive clay and .«place w.lhcon,
paeted clay treated w.tl, the addi.ive Suíf.c.ent depth and breadth 0
¡realeo «o I as necessary, to aclneve the dcs.red stab.hly would be
rcqu.rcd, just as in the method mvolving reíill.ng w.th nonexpans.ve
soils

An attempt «a* made to stab.l.ze asection of r.iant-Kern Cana .barde
by electiochemical method, lh.fc detailed expenment ,s only bneíly dis
cussed heren Figure 22 shows the layout for the trial section,840feet
long Pei.oralcd alu.ninu.n pipe anudes were placed 6feet deep in the toe
of the slope at *0 foot inlervals Iron well no.nt c.,1bodes 25 feet loig «re
also placed at 30 foot mtervaK and near thc top of the slope just above e
water surface A chen.ical d.str.bul.on sysle.n was piovided to supply
cbemieal solutions to the anode. and the calhode well pomts were provided
vvilh means for re.nov.ng dra.nage water The dc eiectr.c power source
consistcd oftwo rect.f.ers,ea.hcapableof supp y.ng7 5kw

'íhe Ca be.dell.te soil at this site is a moderately expansive clay w.th
charactenst.es similar to Soils 22 to 2G T',e exchangeable calióos.are
largely calcum and magnesiu.n wi.h about 10 percent of sod.um and prac-
tlc5ly no potassium Delailed electro chemical tests first were made on
small spec.mens mthe laboratory to study the chemicals and amount of
electncny best suited to the f.eld expenment From these tcgts it was de-
eded to introduce a11mixture of 7percent KCL solution and 3percent

0IAGRAMMAT1C SKETCH OF EXECTR0-CHEMICAL INSTALLATION

-chemical s.ah.luat.on expenment-Frían. Kern Canal -California
Ficlre 22 Electro
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AIC11 solution at the anodes The purpose of the chemicals was to add
potassium which has greater f.xing power in thc expanding lattice and to
add aluminum which has stabihz.ng chdracterist.es In one of the four
units mto which the section was divided, CaCI. was introduced first for 1
month m an attempt to open the soil For the entire section, the apphed
voltage was kept at about 40 and the ampeiage vaned from about 40 at
the start of the test to near zero at thc end of the test about 51/; months
later After the expenment was complcled, vane shear tests were made at
the site and undisturbed samples were secured for soil and chemical tests in
the laboratory The results of these tests allhough quite irregular, showed
that favorable stabihzation took place onlv within about 4 feet fiom the
anodes This was manifested principally ni a decrea^e of <xchangcable Na
cations and increased K catons, and probable stabibzmg effeets of alum
inum While this, undoubtedly, addcd some strength to the slope, íl was
not considered adequate to definitely stabil.ze the slope and would not pre-
vent heaving of hning in concrete hned Mdions Based on thc vane test
valúes, the total shear strength of the softer clavs mcreased from about 2
to 5 psi, and the firmer clays from 5 to 15 psi These are average valúes
for the soil within 4 feet of the anodes The base exchange and Altei bf rg
charactenstics are briefly summarized as follows

Exchaingeahlf Cations

Liquid
Limit

Na K Ca + Mg

(

me/
103 g %

me/

100 p %
me/

100 g
Plasticity

Index

Treated Section
4' from anode 184 49 25 87 314 46 26

10' to 20'
from anode 2 78 81 07 20 33 1 — —

Untreated

Section 226 56 07 18 37 8 55 33

While the above discussion of stabihty has been pnncipally related to
the design of hydrauhc structures tne san.e type of thinking must be used
m the design of nonhvdiauhc structures when stabihty ís a problem under
operaling conditions which are Iiabh to produce detrimental moisture
changes The ravelhng of embankment oí cut slopes fail mto this category
Numerous cycles of wetling from rain and runoff and drvmg produce a
very loóse soil cond.hon and subsequent welting oí runoff may produce an
unslable condition The proper slopes and thc estabhshment of good sod
often helps to alleviate this condition
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COMPARISON OF PROPERTIES
OF VARIOUS EXPANSIVE CLAYS

Uere ate both ,m.larit,es and ^smii. u.ties ,„ thc ¡u-r-^
expansne clays found tluoughout th\i tó 1> ^(onlain|ng
to cx.st between ^^J^i,, Portadle rlay. í.omCa be.dcll.le as m.ghl be expcc ed The^ La dtal„( tu „lirs lo
central California show ve.y sin. la. (,ncr^"' Ue Wlf ,1 ,,-npert.es,
the Ca be.dell.te ill.le Beaumonl clavs .om Tex« 1h 1 f
meludmg volume change and -hcar ^-^ - 1 ^^̂ ^

An attempt was mide to «o,relate the &™*V¿ f ,„ \Wcrn
of expansive clays with ihr.r volume cha. ge pol -e- > ^

wasnotent.relysuecessful MPndota Canal (Soil 17) used inThe Portervil.e clay f.on. the üehal>endona &«^ on the
the moisture density plot r.gure 2 was da¿ ed ^
basis of colloíd contení plástic itY ^-^r,p||ib° ,ocatlons (Soils 18
t.es Samples of the same soil taken at other n ^^alld 19) have -dex propcrties w,ch wou J^J^
expansive group The quuntitahve «rv ^^
mlde on these latter sods showed the eso ave a ^^
changes of 11 0to 11 8percent 1h» ^"^ST, l-alcd lo. ations,category Seve.a, other so.l,^^^^ul^1* «"«*
each havmg colloíd contents plast.c.ty. de ^ |a, oratory
would place them mthe Mme group oí ^fj^ le9 of
volume change dala obta.ned .om «"^^X '* ,„ of lhc days
these soils were then added .o t.gure 2 P- <- * a
seiected for th» con,,»"-..» «ere verv lose te 1ort ^

to^b^r;^

^erOmerípesof<-»-J^*— is not snrpnsmg
The W^' ^/ofX ~ Se factors which affeet expansión Itwhen one considers alll t e ¿eTaUe d.fference in the volume

has already been shown that l"c,e » *° , d remoWcd cond.i.onschange character.st.c. of the same da) « natura. . ^
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of clay mineral p.e«ent in a so.l also plals a very significan! part in the
bchavior characterist.es ofany partícula. expSWt clav soil

Allhough it ís not posible to pred.et aecurateh the bchavior of these
soils found"throughout tl.c West on a plot süeli as Figure 2 when moisture
density, load, and índex properties are known the indix pi.iperlies l.sled
on Table 2 are quite useful for determ.nins thc broad i\< i e of possible
expansión when judgmcnt is used It has been found ll.al ihe«e gM.eial
entena can be used foi expansive clays localcd thinu^houl the Wes.t As
shown in Figure 4, the majonty of the soils sludied fail willnn thc cnlciia
hmits regaidless of loration and natural conditu.ns \\ h< n aecurate data
are required for design purposes, it ís necessary to make qu.mtilalive laboi-
atory tests Iloweveí, considerable tnm and expense car. be saved by
ehmmating from such tests the soils fo md to bt in a low category of
expansión by thc índex test entena, givng proper cons.deíation to mois
ture, density, and load conditions

ACKNOWLEDGMENTS

The author wishes to express his appreciation to Mr H J Gibbs for
his assistance m reviewing ibis papel and in discussions related to data
analyses, and to Mr John Merriman for his assistance in the preparal.on
of exhibits and plotting of data

REFFRENCES

Holtz, W G, and Cil.bs, H J , 1956, Engincering propertics of expansive clays ASCE
Trans , Paper 2814, v 121 p 611

Wacner A A, 1957, Thc unificd classificatmn system Proc 4th Internat Cont on
So.rMcchanics and Foundation Eng.nccnng, v I, p 125, Dur Reclamation Earth
Manual, May, 1958, Paper la/30

DISCUSS10N
Jewell R Benson*

The effective contiol of high volume change soils ís essential and
cnlical to many phases of engineering in loday's conslruction The contiol
ís of great importance to foundations and walls of various buildings, lo
Street and highway pavements and espeeially, to niodern airfield pavements
foi jet ancraft 1he most stnngent of spceifieation requiiements for al.gn
ment, grade and sui face snioothness are frequently brought to naught
through the ígnonng of the effects of expansive and shnnking soils, or thc

- ínabihly to contiol such soils, by conventional means, The rapid obso
lescence or high niainlenance cost of buddings suííenng from the effects
of volume change, with resultant pressures and movements ís well known,
and has been emphasizcd by several of the speakers at this confeience

The angles of .attack on this soils ,problem are manifold, as has been
»Cor.iolllng nitumlnoa»' Ennincer Denver, Colorado
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Proceedings of the American Society of Civil Engineers

REVIEW OF COLLAPSING SOILS

By John H, Dudley,1 F. ASCE

INTRODUCTION

In rocent years there has arisen an mcreasing awareness of the cxistence
of soils that decrease in bulk volume when water ís apphed to them. Although
this situation was recognized by Terzhagí, there has been little mention of it
until after World War II The apphcation of water to a soil of one of the types
desenbed herein ís necessary to produce the surface subsiclencc that ís
typical of the phenomenon The following terms have been applied to this
situation collapse, collapsing soil, near surface subsidence, subsidence,
hydrocompaction, and hydroconsohdation.

A number of papers can be found dealing with the adverse effect of the
phenomenon at particular places, the Identification of the specific soil ín-
volved, and the counter measures that were taken or should have been taken.
Hcrein the writer attempts to bring the diverse soil types into one picture
and to give an overall explanation of the situation.

Some detailed Information will be presented on soils oceumng in southern
África and in the United States This selection permits the coverage of various
types of soils with considerable description of their charactenstics and reac-
tion to water. It ís not beheved that extending the detailed presentation to the
soils in other parts of the world, for example, Russia, would add much to the
listing of vaneties

Analysis of the causes of the phenomenon will show that changes in the
water content are the principal triggering events The methods that have been
used to identify possible soils of this type are presented along with a summary

Note —Discussion open until October 1, 1970 To extendthe closing date one rionth,
a written request must be filed with the Executive Secretary, ASCE This paper ís part
of the copyrighted Journal of the Soil Mechamos and Foundatlons División, Prooeedlngs
of the American Society of Civil Engineers, Vol. 96, Jv-o SM3, May, 1970 Manuscript
was submitted for review for possible publlcatlon on February 14, 1969

1Assoc Prof , Civil Engrg , California State College, Long Beach, Calif
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of the magnitudes of collapse. Finally some of the procedures used to prevent
damaging results are outhned.

THE PROBLEM

The neglect in studying these soils .s natural, as usually they have been
present in regions of considerable desiccation In the past stractures erected
in these áreas tended to be inexpensive and of sriall Sxze Thus the economic
incentive to investígate these soils was not asdemanding as was the incentive
with soils in other áreas However the recent development of the means of
eccnomically movnng large volumesof waterinto theseterritories has changed
the economics of the situation and atthesarre time has provided the means of
producing the collapse. Many years ago water was moved into these áreas
with great efíort. For mstance when water was camed in goat skin bags,
very httle water vas poured out on theground around bu.ldings and very httle
was used for irngation. i\owthe availabihty ofwater m large quantifies makes
írrigition possible in regions where farming had not been attempted before,
opens up and áreas to industrial andurban development and provides opportu-
nities for spillages of water in large quantiües.

Some soils at their natural water content willsupporta heavy load with only
a small amount ofconsohdation but when water ís proveed theyundergo a con
siderable reducticn in volume consohdahng considerably. 7his produces a
lowering of the ground surface. The wnter uses the term "collapse" for this.
However one wnter restricts the use of thisterm to mean the additional con
sohdation that oceurs in a few minutes and uses "compaction" to cover the
additional consohdation thit oceurs over an extended period. This collapse
and compaction are not the classical consohdation since no water ís being
forced out and in fact the soi! may be absorbing additional water during the
penod ira progressi»ely losmg strength Other writersuse the term collapse
to cover all additional reductir-n n volume m a penod that would adversely af-
fect the structure or the use of the ground under discussion.

The amount of collapse ís a íurctio". of variahons in the matenals (kinds
of matenals and relitive proportions of each component including water),
ínitial vdd ratio, stress history of the matenals, thickness of the soil layer
involved, and the amount of the added load The settlement can be large as
demonstratea by irngation canal sertlements of 15 ft (7) in the west central
part of the San Joaquín Valley in California and the settlement of a test plot
at the souüiern end of the valley of the same magnitude. On a laboratory scale
the possible magri'jde ís mdicated in Fig 1 In this test a 1-m. thick sample
was loaded to 8 kg per sq cm, allowed to rebound under a load of 0.53 kg per
sq cm and reloaded to slightly over 2 kg while at a low level of moisture.
Water then apphed to the top and bottom of the sample produced a rapid
redjction in volume Then the reloading was continued under a soaked
condition

The settlement may also be quite small m some cases. However with
structures that can not accept much settlement a 1-in collapse can be de-
stiuctive Thus the soils engineer's investigation needs to be designed to fit
the situahon If the structure can accept a fo.at.oLsettlem.ent and the fousdaüo»
soil could settle between-1 m'and 3 in , no expensive mvestigations or cor-
rective measures are required On the other hand, if 1/2 in. of aifferential
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settlement ís the limit acceptable, much greater precisión ís needed in the
investigation and extens»ve pieventive measures may be needed against only
small amounts of expected settlement.

The soil matenals involved vary tremendously althoughthemajonty of the
components seem to be bulky shaped grains Thebulky shaped grains m many
cases areof siltsize. In other cases they are larger, up to the size of boulders
in some cases Frequertly there ís also some clay content.
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FIG 1 -COLLAPSE IN A CONSOLIDATION TEST

The type of deposit also vanes tremendously Various researchers have
identified as the culput, soil deposits that were loessial, aeolian, subaenal
colluvial, mud flow, alluvial, residual, and man-made filis. As tne sources
of these soils are diverse, determination of thesource does not help in deter-
mining the probabüity of the presence of an aaverse so.l unless correlations
are being made in a restricted área.

There are two prime reqmrements for collapse to be possible. These are
a loóse soil strueture-(mear>mg.alarge-votd ratio) and a moisture content less
than saturation. The defimtion of the term loóse and the required amount of
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moisture deficiency below saturation have been subject to a variety of ínter-
pretations Various researchers have given different valúes ofdry density as
a measure of loóse soil. Within the context of a restncted vanety of matenals
this ís a valuable cnterion. But as the soil types vary, the range of dry unit
weights where collapse has been expenenced vanes from 65 Ib to 105 Ib per
cu ft (1.1 g per cu cm to 1.7 g per cu cm) Where cobbles and larger partióles
are present, the unit weights run even higher. The critical moisture content
also vanes to a great extent

Collapsmg soils have usually been associated with regions of moisture
deficiency. Jenmngs (20) states that for the soils of South África the collapse
Ís a consequence of desiccation. His defimtion of desiccation in a subsoil ín-
cludes the idea of the presence of some source of moisti.*-- so that if the soil
ís covered with an impermeable membrane, its water r "it will mcrease.
(Apparently he includes the idea that the desiccation ís a duct of excessive
evaporation.) Although desiccation ís usually a product cf an and climate,

FIG 2 —COLLAPSING SOILS lN THE UNITED STATES

such a chmate ís not essential (20) For example, although Mississippi ís not
an and state, the loess of that área ís subject to'collapse on soaking (25).

Just how dry the soil must be for máximum collapse to occur ís variable.
A number of reports state that the amount of subsidence increases continually
as the ínitial degree of saturation decreases below 100% (13). Others have
found that there ís an optimum degree of saturation for máximum collapse
(30) All agree that moisture deficiency ís a requirement.

Collapsmg soils are found in many parts of the world. Fig 2 shows the
major loessial áreas of the United States and the places in the United States
for which reports of collapse of other types of soil have been found. Some of
these latter plajees have been well defined as to the size of the área involved.
For example there ís one such área of about 6 miles by 18 miles in the west
central part of the San Joaquín Valley (28) A consideration of geology and
weather conditions would indícate that these srjils exist in many other parts of
the world This- is confirmed by reports of many such soils m South África,
several other places in África, Australia, India, and in a vanety of countries
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where loess is found. InRussia there have been many studies on the character-
ístics of loess and how to handle it.

LOCATIONS AND PROPERTIES

The following paragraphs review thelocationsanddescnptionof properties
of some of these soils in África and the United States. This will show the

vanety of soils that have this collapsmg charactenstic and the magnitude of
the collapse.

Afnca.

Aeohan —Aeohan sands occur m extensive áreas in the Transvaal,
Rhodesia, Bechuanaland, and South West África (22). Although these deposits
do not derive from the same source, these is considerable similarity between
them in their composition and structure. Onginally these sands were composed
of quartz and feldspar with small amounts of heavier minerals. Subsequently
in situ changes oceurred from local weathering and deposition of the finer
partióles. Some of the coarse grains appeared to have fractured with httle
or no subsequent movement The material was free draining, therefore the
fine particles from the decomposition remained near the source. Because the
material was acid, kaohmte was the principal product. This was veriíied by
Knight (22) through optical observation, X-ray diffraction, and differential
thermal analysis A small amount offernc and ferrous oxide also remained m
place. Brownian movement distnbuted these fine partióles through the fluid
that was present. As dryíng oceurred the fluid concentrated in the smaller
spaces cióse to the contact between the sand grains. Thus clay clumps formed
in the wedges between the sand grains. Electron microscope studies showed
that these clusters at the junctions were of a random flocculated nature. The
clusters acted as bndges, or buttresses to help support the sand grains in
position. Under the natural overburden the structure was in equihbrium for
the various degrees of saturation that oceurred in the deposit. However the
addition of more load along witli the addition of moisture produced a collapse.

For one área in the Transvaal (24) the soil charactenstics for a red silty
sand were asfollows Size 80% < 0 2mm,37% < 0 06mm,and, 20% < 0.002
mm, with partióles to 1/4 in. Liquid Lamit = 25, plasticity índex = 11. Dry
density about 80 Ib per cu ft at a depth of 1 ft mcreasing to 85 Ib at 5 ft.
AASHO optimum density = 113 Ib per cu ft, while the Modified AASHO density
= 129 Ib.

When subjected to repeated wheel loadings cf 20,000 Ib and saturated, the
soil at 1 ft depth compacted to 105 Ib per cu ft with the density decreasing to
85 Ib at a depth of 5 ft (all dry densities). The observed settlement was 6
in while the material tested in the laboratory indicated a settlement of 7 in.
The reduction in density should have produced a settlement of 4-1/2 in. When
compacted on the dry side of the AASHO Modified optimum moisture, the col
lapse was greater than when the soil was compacted on the wet side.

This soil had charactenstics very similar to those of the mne soils m-
vestigated by Knight (22). These 10 aeohan sands had considerable clay con
tent and dry unit weights varyíng from 68 Ib per cu ft to 103 Ib per cu ft.

An airfield at Luanda, Angola (31) was built on a layer of muceque, a fer-
ruginonscoHapsffigsSoil contaming somekaohmte. The61 samples tested gave
the following charactenstics- Size 100% < No. 10 sieve,75% < No.40sieve
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(0 42 mm), range 52-97%, 28% < No. 200 sieve (0.074 mm), range 14-44% 12%
< 0 005 mm, range 0-29%, and 10% < 0 002 mm, range 0-28%

For the plástic samples the averages were Liquidhmit = 21 (máximum of
, i r? ohC hmit = 12 (maximul" of 16), and plashcity índex = 9 (máximum

of 15) Specific gravity =260(range2 58 - 2.64). Dry density average = 102
- b per cu ft (Range 95-114) AASHO optimum density average 124 Ib per cu ft

(Range 115-131).

Consohdation tests in the laboratory mdicated that the installations should
have settled 7 cm when tne ground was flooded but the actual settlement
amounted to 10 cm.

Residual -Residual decomposed granites near Cape Town, north of Johan-
nesberg, in Swaziland, in Northern Rhodesia and in Northern Transvaal have
been found to collapse (6) The collapsible grain structure developed as a re-
sult of the leachíng of soluble and colloidal matter from the residual soil The
parent rock vaned to some extent but the mam constituents were always
quartz, felspar and mica The prerequisite conditions include advanced
decompos-tion, relatively high annual rainfall and good internal drainage MI
these cases occur in áreas of a sui plus rainíall and are confined to slopes
where the soils can be readilydrained The leachíng out of the soluble and fine
material results in a high voíd ratio and an unstable structure of quartz
felspar and mica. The structure is very similar to that found in the eohari
sands desenbed above The total collapse amounts toabout 7% to 10% increase
in density.

United States.

San Joaquín Valley of California -There are severai áreas ofnear surface
subsidence in the v.estern and southern parts of the San Joaquín Valley in
California The existence there of thecollapsmg effect was known in the nine-
teenth century but there is httle Information available on the details of that
time In the two decades after World War II, subsidence in some áreas of
2 ft to 3 ft was common and some cases have been reported of subsidences
up to 15 ft. One small irrigation ditch or.ginally 3 ft deep has had a section
subside 15 ft and isstillsubsiding(Ref.7, p. 46). Although this one was main-
tained in operation at considerable e/pense, there are other concrete-hned
ditches that had to be abandoned in less than 1 yr of operation. Pipe lines,
buildings and roads have been senously damaged by differential settlements.
These recent events have been covered innumerous reports of which a selec-
tion of the rrost readily avallable are hsted in the Appendix-References

The matenals tend to be in the silt and clay sizes with, in some cases,
larger size fragments being present Usually these larger size fragments
were pieces of shale. Bull (7) gives a tnorough analysis of the matenals in
western Fresno County m this área wnich may be considered to be typical

Toe maten'/ ihave been deposited by flash floods or mud flows denved
from small wat shedsthatai e subjecttocloud bursts at infrequent mtervals.
The deposits dry outbefoie theamvalof another flow and never again become
saturated The eroding hills consist of poorly consohdated matenals that
contain considerable cliy Although there are someeohapdeposits, they have
not been important in the sections that have been thoroughly evaluated.

As the clay content appears to be crrfrcal.^saaamtaía^sub^idence oceurs
where the clay amounts to about 12% of the solids Below 5% there is Httle sub-
sidence and above 30%theclays swell Inbetween there are many cases where

SM3 COLLAPSING SOILS 931

the soil would swell under a small load and collapse under a large load Li
the collapsmg soils the montmonllomte corteit was around seven tenths to
eight tenths of the clay, with small amounts cf ílhte, chlonte ard káchnite
and with mixed layer montmonlloniteilhte almost nonexistent.

Other factors also aífected the results Soilswithlarger pore spaces settled
more than those at the same voíd ratio but with smaller pores. Tne larger
the voíd ratio the greater the settlement The dner the soil the greater the
settlement Smce the predominant adsorbed catión was calcium, the amount of
consohdation was increased when a sodium chlonde brine,was permitled to
seep into the samples An addition to the imposed load increased the'sub-
sidence but there was major subsidence just by ílooding. Although gypsurn,
calcium carbonate and calcium sulfate were present, theydid not seem.to have
any measurable effect. " 's

The California División of Highways (18,19) has reported, eomparative In
formation on some soils m the western Fresno County"area. The data ín
Table 1 is typical. ¡" <,

Data collected by the California Department of Water Resources (28) from
the same general área ardfrom thesouthern end of the San Joaquin-Valley near
Mancopa shows the same range ofcharactenstics. Their predicted and actual

)

TABLE 1 -DATA ON SOILS IN WESTERN FRESNO COUNTY

Hole

(1)

Liquid
hmit
range

(2)

Plasticity
índex

rango

(3)

Unit dry
weight, in
pounds per
cubic foot

(4)

Calculated. -

subsidence,
m feet

(5)

Observed

subsidence,
ux feet

(6)

D-3

D-5

D-6

24 to 45

26 to 52

25 to 44

7 to 21

8 to 26

11 to 22

75 to 110

83 to 104
92 to 102

1 0

20

0 5

2 8

03
0 0

subsidences were almost equal for subsidences of over six feet butfor
predictions of one foot of subsidence the actual subsidences vaned from zero
to two feet.

Jvetiaáa -Near Hawthorne, .Nevada, (41) an alluvial, well graded, gravel
and sand mixture withasiltbinder of low plastic'ty was found to collapse when
water was added Tne general descnption of the material according to size
was 25% cobbles over 6 in., 18% gravel under 6 in., 38% sand, 19% silt and
clay, 10% < No 325 sieve, and 4% < 0 005 mm.

For the fraction less than the No 40 sieve Liquid hmit = 20, plasticity
índex = 4, specific gravity = 273, dry density = 126.5 Ib per cu ft dry
density of -1/4 in. material = 106 6pcf,andmodifiedAASHO optimum density
- 139 pcf Of the 10%passingtheNo 325 sieve 1/2 of 1% was montmonllomte,
2lo chlonte, 2% ilhte, and the remainder was mainly quartz and feldspar.
There was no appreciable chemical bmder.

The laboratory consohaation test at the field load gave 15% coasohdahon
when water was added. (Fíela moisture was 7.4%)

V'nshmgton -In connection with reservoir projeets on the Snake River and
railroad relocatio-s near that nver in Washington the Corps cf Engineers (30)
has made a study cf tnree soils, a white voléame ash, a tan ar -m ashy silt
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and a brown silt The natural moisture content vaned with the season from
15% to 35% for the ash, from 5%to 20% for the silt None of the three shnnk
on dryíng and all had a permeabihty of about 10~4 cm per see The voléame
ash contamed shards coated with orgamc matter or iron oxide About 20% oí
the sample consisted of minerals such as quartz and feldspar.

The silty ash appeared to be an aeohan mixture of silt and volcanic ash.
Its properties vaned between those ofashandsilt depending on the proportion
of each.

The silt was cemented with calcium carbonate and had numerous holes of
the size 1/16 in to 1/8 in. in diameter. The three soils had the íollowing ap-
proximate charactenstics, as shown in Table 2.

Loess —Is a common soil that appears in vast áreas of several continents.
(Fig 2 shows most of its extent m the United States ) It is charactenstically
a silt with varyíng amounts of sand, clay, calcite grains and other matenals
arranged in an open cohesive fabnc which frequently results in a natural dry

TABLE 2 -CHARACTERISTICS OF THREE SOILS

Charactenstics Ash Ashy silt Silt

(1) (2) (3) (4)

Size < 0 5 mm 98% 98% 98%
< 0 074 mm 90 70 91
< 0 02 mm 55 33 55
< 0 005 mm 10 4 13
< 0 0035 mm 5 2-1/2 7

Liquid limit NP NP 33
Plasticity índex NP NP 8

Moisture at test 22 + 14+ 17+

Specific gravity 2 42+ 2 60+ 2 71+

Dry dcnsity, in pounds per cubio foot 50 to 60 65 74
AASHO optimum, in pounds per cubic foot 65 5 81 3 94 6

Imtial saturation, as a percentage 28 25 36

Final saturation, as a percentage 98 89 97

Collapse at field loading, as a percentage 8 19 25

density of 70 Ib per cu ft to 90 Ib per cu ft Some densities go over 110 Ib. It
is usually not stratified but has a defimte structural arrangement that gives
it considerable strength in the undisturbed condition while at its natural
moisture content There are vanations in the grain sizes and in the propor-
tions of the various matenals However the same charactenstics apply to
deposits in various áreas Thusadescnptionof the loess in the Central States
of the United States can serve to represent the Information available in many
other áreas.

Benak (3) found that the Wisconsinan Loess had a plasticity índex about
equal to 1 1 (hquid hmit—25) The hquid hmits were sandy loess, under 28,
silty loess, 28-35, and clayey loess, 35-52 Fig 3 (13) indicates the trends
of consohdation for loess at natural moisture content and when soaked A

sample consohdated at natural moisture content and then soakea tends to join
precipitously its compamon cuive for the seaked test The densities shown in
the figure are not hmiting as both higherand lower unit weights are possible
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One senes of tests on loess that vaned from 70 peí to 110 pcf gave AASHO
optimum densities of 102 to 112 The minerals usually present are quartz,
25 ,. .^"c, •- J^par, iO to 25%, volcanic glass, trace to 10%, clay mmerals,
1& tu iG%, a d siriau amounts of miscellaneous other mincrals Calcite ard
dolom.te unen present seem to be in crystals (or grains) and theiefore not
effective as cementing agerts Thus the clay is the major cementing agent
(14^ The clay mmerals are pi edominantly montmorillonite with lesser
amounts of íllite The exchange catión is mostly calcium. This distnbution
a niñera, content produces specific gravities that range from 2 57 to 2 80.
In nature the moisture content vanes from 6% to 38% with the dner samples
giving the greater amount of collapse. Usually the soil does not collapse on

W«lted Lo«*l(obovi 20%moUli.r« conltnt)
Dry Lo*«»(b»low 10% moitlur» contení}

FIG 3 -GrNERALIZED CONSOLIDATION TRENDS

simple wetting but when^flooded under and added load, settlements from a few
inches jp to several feet have oceurred.

Other Lxamples —The reports of other cases of collapsmg soils mdicated
in Fig 2 give information very similar to that presented above although usually
m less detail Two cases are of special significance.

In Lancaster (Southern California) (42) investigations for the foundation of
a bndge revealed a collapsmg soil that the geologist involved identified as
residual from sandstone One sample wnich had a field moisture content of
2 9% and a ary unit weight of 113 pcf showed nearly zero consohdation
when loaded at 7 tons per sq ft over its natural overburden load and while at
its natural moisture content When soaked, ítcollapsed 10% of theheight of the
sample. A parallel sample of similar density and moisture content collapsed
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only 1 8% when soaked at its natural overburden pressure
In the counties around Los Angeles there are many examples of collapsmg

soils These include alluvium, colluvium, mud flows, and artificial fill. The
clay content of the susceptible soils vanes from zero to around 20% with the
soils of higher clay content grading mto the expansive soils. It has bee'n
observed that flooding the tops of these soilswill not produce 100% saturation
of the lower levéis. This lack of saturation does not insure safety suice in
many cases most oí the collapse hasoceurred by the time the soil has reached
80% saturation Companng various soils the degree of additional saturation
that produces an amount of collapse the approaches the máximum collapse of
a previously desiccated soil is a function of the hquid hmit or the activity
Achvity equals the plasticity índex divided by the clay content.) The higher

the hqmd hmit, or the higher the activity, the lower is the required degree of
saturation 6

As tested in the laboratory consohdation apparatus the relationship shown
in Fig 4between the initial drydensity, initial moisture content and the mag-
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FINE SANO

WITH 11% MONTMOR1LLONITE

COLLAPSE —-INCREASING

FIG 4 -RELATIONSHIP BETWEEN UNIT WEIGHT, INITIAL MOISTURE AND MAG-
MTUDE Or COLLAPSE

nitude of the collapse was found to exist in a fine sand contaming 14%
montmonllomte The collapse vaned from cióse to zero to over 20% in the
various tests When the ínitial moisture cortent wasconsiderably higher than
that shown on the figure, the collapse became less. This material had a hquid
hmit of 75 and a plasticity índex of44 In this material the major factor to be
considered is the ínitial density.

CAUSES OF PHENOMENON

In order for collapse to occur the soil must have a structure that lends
itseif to this action All cases sofarinvestigated have a boneycomb structure
of bulky shaped grains with the grains held in place by some material or
forcé The material or forcé must be susceptible to removal or reduction by
the arnval oí additional water- When the support is removed, the grams are
able to shde (shear) on one another moving_into_the vacant spaces

Th hasic shear strength equation r = c + o tan 0 can be considered tr

SM 3 COLLAPSING SOILS 935

apply Term a is the eífective stress and c includes the forces that are not
affected by fnction. Thus the resistance to deformation depends on tne fnc
tion angle, ó, the eífective stress and the molecular forces of repulsión, at-
traction and cementation sometimes c may be ¿gnored but in many cases all
the factors are present From situation to situation the quantitative valúes to
be used for each factor vary depending on the matenals and the mode of
formation of the soil mass.

In many cases the temporary strength is due to capillary tensión or is
related to it as will be expiained later As the soil dnes below the shnnk
age hrmt, the water remaining withdraws mto the narrow spaces cióse to the
junction oí the soil grains as shown in Fig 5. The air water interface in
these capillary size spaces places the water under tensión. Thus the excess
water pressure, u, m the usual expression for eífective stress, "a = a - u,
becomes negative and the actual eífective stress becomes larger than the
total stress apphed by the load. This increases the apparent strength of the
soil. However, the addition of water reduces the beneficial effect. If the soil

,,-" -.- sand ''• '*ír
N-'v - - GRAIN ,=- "' o

meniscus V- „""-<J-,'''J,j.k \y

)" A v

, sj-j-, v:v-

P» 2/rr ( TENSIÓN)

FIG 5 -CAPILLARY PRODUCED CONTACT PRESSURE

is porous, it can then have arapiddecrease in volume In making quantitative
evaluations the eífect oí air pressure must be included as given by Bhght (5).

For umform sphencal grains in an open or cubical packing (six contact
points per giain) the máximum added pressure due to the capillary eífect
oceurs at a moisture content of about 32% (1). For the densest packing of
these umform sphencal grains the "máximum added pressure oceurs at
about 10% moisture The eífect drops off ineach case as the moisture content
vanes from the peak pressure condition. For the loóse case saturation oceurs
at a moisture content of 34 1%, ana for the dense case it oceurs at a moisture
content of 13 3% Since actual ¿oils are mixtures of sizes and shapes and
with various shapes of voia spaces, these vary from the above figures but
all tested (1) had peak eífective stress valúes at moisture contents less than
saturation and above 10% moisture.

Moore (30) reported that the soils with which he was working gamed in
strength as the degree of saturation increased until it reachcd from 50% to
60%, and then decreased.

It was computed (1) that for fine sands the máximum "ffective ínter-
granular stress due to moisture films was oí the order of C cg per sq cm.
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This oceurred at the moisture content at the stage of ínitial pore drainage
(about the point of the shnnkage hmit) For unsaturated silts (0 02 mm to
0 002 mm) the eífective stresses may be in the range of 0.35 kg per sq cm to
3 5 kg per sq cm.

Considenng the sum of the forces that can be present, those due to capil-
lanty and gravity must become proportiomlly less ofthe total when the grains
reach the size of theclays Atthissize the forces of osmosis, Van der Waals,
and molecular attraction must become relatively more prominent. In addition
to the change in the relative importance of the various forces the usual soils
consist of a mixture of soil sizes and shapes Thus to explain the various
situations possible a vanety of models must be set up

Some individuáis have reported their collapsmg material as consistmg of
sand with some silt binder. In these we may usually expect that the capillary
forces as «hown previously in Fig. 5 apply around the silt to silt contaets
and the silt to sand contaets as shown m Fig. 6.

When the bulky grains (silt or clay) are bound by clay, the history of the
soil becomes important and a vanety of arrangements are possible. The
clay may be either formed in place by authigenesis or transported as clay.

vr-,

;SILT GRAINS

TIG 6 -SCHEMATIC ARRANGEMENT
OF S^ND AND SILT GRAINS

.V.S1ND ' 7, "/-

FIG 7 -SCHEMATIC AR-

RAN'GEMENT WITH AG-

GREGATED CLAY GRAINS

The authigenic clays can be derived by a reaction between ground or rain
water ai.d feldspar One of the arrangements that could be produced when the
clay is formed m place is shown in Fig 7 This is drawn to indícate a close-
packed parallel arrangement (The detailed arrangement would beaffected by
the original crystal structure of the coarse grains ) Under desiccated condi-
tions this could have considerable strength The addition of water then would
cause the clay grains to sepárate to some extent, thereby producing a loss of
strength

In áreas of high rainfall much of the authigemc clay could be leached out.
But v,hen the rainfall is small, it is possible that the leachíng effect is minor.
If the clay particles were dispersed in the fluid in the pores, the situation
shown in Fig 8 could develop Inihally Brownian movement would keep the
fine grains evenly distnbuted Butas the water later evaporated the remaining
water would retreit into the narrow passiges between the larger grains carry
íng the sohds with it Kmght (22] undeEtfSse microscope found that the clay
grains finally elusrered around the junctions inarandom flocculated arrarge-
ment Although a face to face airangement is theoretically possible, it should
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r>ot occur frequently as the evaporation would concentiate tne dissolved íons
m me fluid tending the produce flocculation (Later addition of water would
tend to dilute the ion concentration ) The resulting buttresses support and
hold together the bulky grains. Gross capillary tensions can also be present.

When water is added, the capillary tensions would be reheved and the ion
concentration in the fluid would be reduced This would increase the repulsive
forcé existmg between the particles as shown m Fig. 9 and Reí. 32 In the
flocculated structure any two grains would have portions at various distances
of separation. At íhe hign ion concentration all parts would be attracted while
at the low concentration a portion could be at a distance that produces a net
repulsión The change in ion concentration (36) would therefore produce a
change in supportive and cohesive effect of the buttresses of clay The pro-
portion of the total loss in strength that this would represent would vary with
the magnitude of the other elements of strength that were lost.

The situation is not as clear cut as this would indícate. Warkentin and
Yong (39) found that at constant voíd ratiosboth kaohmte and montmonllonite

FIG 8 -SCHEMATIC AR-
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had higher shear strength at lesser salt concentrations. They were testing at
fixed voíd ratios and temperatures. It may be that the voíd ratios and the
temperatures change when the salt concentration changes in situ. It does ap-
pear that the resistance to consohdation caused by the presence of the clay
buttresses is a function of salt concentration, voíd ratio withm the clay struc
ture, and probably temperature The latter may apply because rrany clays
expand as they cool in the vicimty of rooni temperature

The flocculated structure of the buttresses shown in Fig. 8 is not the only
possible arrangement in the clay. The clay may have been formed into aggre-
gations which could act as grains in flocculated structures as shown in Fig. .8
and could produce their own capillary tensions similar to silt grairs

In the case of mud flows where the initial water content is not nuch more
than required to attain a fluid cordition, the ion concentration is probably
high, and even the constant shearing action while in movement can not rnatn-
tain a dispersed arrangement Thus the clay particles would tend to cluster
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around the bulky grains in aflocculant structure. As dryíng progressed.some
lv would hP°Hd ^ ca^ht between the bulky grains, and other portions of the
10Xa d™lnto ^ narrow wedges adjacent to the bulky grains. Fig.
Íta'f rí PP rrtl°n °f the Clay aíl0w P^sures would be ,n aflocculatedsta e with a resulting attractive forcé and structural strength [Bull (7) shows
that the amount of clay for máximum collapse is about 12% of the total sohds.l
l Lh\ °? T,ldProduceadesiccated soil structure that was quite resistan
L í £eH ^ p"ssures But«*»*stilldesiccated, alarge increase inload could change the clay structure toa more nearly parallel arrangement an^
produce a considerable settlement. e anQ
tv^c"16 B*am ".'T decrease lnt0 ^ smaller clay grain sizes the capillary
forces must contnbute a lesser portion of the total forces present. However

FIG 10 -MUD FLOW TYPE OF SEPARATION

capillanty should still be important. Considenng Figs. 7, 8 and 10 if the
surface of the lemaming water is outside ofthe clay buttresses, the capihary
forcé should still be eífective. However ifthe natural water surface withdraws
inside the clay structure, we get into a complex situation at the microsccpic
level The ch %rains vary in máximum dimensión from more than 10 000
Angstroms on úom to the magmtude of 100 Angstroms (16). The watei
molecule is of the magmtude of 2 5 Angstioms. The nonhquid adsorbed water
layer for sodium monrmonllonite is about 7 5Angstroms gradually changino-
to fluid water at about 100 Angstroms thickness. For calcium montmonllomte
these dimensions for adsorbed water are 10 Angstroms changa to fully fluid
water by 15 Angstroms (16). Thethicknessesi^gaiolimte and ilhte are of the
simej-nagni-tude While the charactenstics of this bound water are somewhat
diffr t from that of free water, the surface tensión effect should still
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prese-t Z->iz would be specially true if ti L.-e was -r-ore water present than
the an.ouat that could beadsoroed Tnuswecan expect that the capillary forcé
nay still be important when tne water content is very small. The magmtude
•.'11 n-pcnd on the actual sizes oí the mineral grains, their onentation, the

nature of the adsorbed íons, the nature and concentration of the dissolved íons
and the amount of moisture

The retreat of the water surface to withm the flocculated clay structure
would produce another problem Unless tne giains were onented at nght
angles there would be uneven capilliry forces on he opposite sides of the
grains which would te.id to reonent the giains This reonentation could
change the "olume oí t^e soil mass and also cm-» -ige its strength

A third strength factcr nn be un. presence oí a cementing agent, such as
iron oxide, or a welding at the grain centaets These could restram the
bulky grains from rotatm_T so that a more dense arrangement could be
secured. The rate at which a cementing action loses its efíectiveness would
depend on the nature of the contaminanrs inthe incoming water and the natural
rate of solution of the material invol ^ One would expect that this strength
would disappear after that due to capuiary tersion and clay buttresses, and
this loss in strength may be largely a product o" '•>•; motion resulting from
the loss of the latter two sourcesof strength An inciease in load could add to
this effect as an increase in pressure on the sohds will increase their rate
of solution This eífect could produce a delayed increase in consohdation.

The general consensus of opinión is th-*t the capillary tensión is the prin
cipal factor in the tempoiary strength of these soils Although there have
been some experimental proofs of this in special cases, the opinión is pnn-
cipally based on theoretical analyses and not on expenment In any event the
addition of water to the soil is the tnggenng action.

ENGLNEERLNG

The soils engmeer needs to be able to identify readily the soils that could
collapse and to determine the amount of collapse that may occur. In some
cases he is also concerned about the timerequired for certain portions of the
total collapse. The tests for these factors vary from very simple to complex
and time consuming Some may be performed by the inspector in a field in a
few minutes. Others require laboratory work with greater and greater costs
associated with the secunng of good quantitative Information.

Determination of relative density has proven to be of httle valué (28). Un-
stable soils have i elative densities of 0 1 to 0 9 but many stabie soils have
relative densities of the magmtude of 0 7.Incomparirg similar soils this test
can help in secunng quahtative Information but it takes considerable time to
perform.

Both Demsov and the U.S. Bureau of Reclamation (11,12) have used the
hquid hmit as aentena Ifthe soil exists in nature at a voíd ratio higher than
would exist at the hquid hmit, the addition of water would result in a soil
rnass with very httle strength Beíoie 100% saturation was reached major
structural changes should occur accompamed by reduction&m.yolume

Clay activity as represented by the slope of the hnes in Fig 11 (28) for
the San Joaquín Valley soils helps in determimng the mag- *'de of the sub-
sidence hazard The soils represented by the hnes with fie slopes (Lines
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f and g) subside more than the soils represented by steeper slopes The soils
represented by hnes with steeper slopes tend to expand. However the expan
sión is a function of apphed load and some soils that collapse under one load
will expand under a hghter load This procedure does not evalúate the effects
of existing moisture content and degree of saturation Some soils lose their
strength atsaturations much less than 100% while others retain strength upto
rearly 100% In addition there are soils that lose their shear strength as the
volume decreases at no change in the moisture content

Use of one of the consohdation tests will give not only a quahtative deter-
mination of the possibihties of collapse but also quantitative Information to
permit estimates to be made of the magmtude of the collapse Jenmngs (21)
has proposed a double oedometer test (consohdation test). In this two similar
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FIG 11 -CLAY ACTIVITY AS A MEASURE OF POSSIBLE COLLAPSE IN THE SAN
JOAQUÍN VALLEY

samples are tested, one at field moisture content, and one saturated. This
gives the settlement at field moisture and also the additional amount to be
expected on saturation Figs 12 and 13 (30) sfcew data íor two such pairs of
tests The soil for curve A, Fig. 13, was loaded at natural water content to 4
tons per sq ft and then flooded while the soil for curve B was flooded and then
loaded to 4 tons per sq ft Although the assumption that the two curves meet
when the soil of curve A is flooded is not fulfilled in all cases, it is cióse
enough for usein most ergineenng estimates. Fig 14 is an idealizeddiagram
for the same niateual asan Fig.J.2 «ijamirg the effect of adding the water at
various loads.

The most accurate test would be one conducted in the field with the actual
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load in place. This is expensive, time consummg, and only shows the effect
at the área tested.

The sophistication can be continued into submicroscopic study of the mate
nals. The electrón microscope (or electrón beam scanning) can give an idea
as to the structure of the soil X-ray diífraction can give an mdication of the
clay mmerals present and in what proportions. Chemical analyses can deter
mine the ídentity of the adsorbed íons and of the íons dissolved in the pore
fluid If we are to fmd out what is really going on, this is an important effort.
However at the present state of knowledge it does not help to answer the vital
question, "How much will it settle?" Thus, for most engineermg work there
is no need to investígate in this detall.

Ol 02 03 04 06 08 I 2
STRESS - k.fj s,c

TIG 14 -SCHEMATIC ILLUSTRATION OF EFFECT Or LOAD AT THE TIME OF
SATURATION

Some comparisons have been made of the actual hydrocompaction versus
the settlement computed from laboratory data For one área the rule has
been to divide the computed settlement by twoto arrive at the probable actual
settlement. Some Information on comparative data on soils in western Fresno
County was given carher Knger (43) states that the actual subsidence is
1-1/2 to 4 times the calculated subsidence. Other compansons are shown in
Table 3.

It may be eypected that for each área different correction factors must
be apphedjto the computed subsidence to geta good estímate of probable sub-
sidence Time factors are also of importance Not only may there be p»-o-
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longed compression extending for days after toe water, reaches toe.affected
spot but also in real situatiors the water may need many montos to perculate
to the susceptible layer. ", ,,

The existance of these collapsmg soils has notprevented mer from working
and hving in these regions It has simply made the soils investigations more
demandmg and required more careful engineering. Many methods¡of solution
have been employed. As time passes we may expect that more áreas where

- ID " J iT

TABLE 3 -DATA ON SLr-slDENCE * •'' < r '
r , -~ J '>i

Reíerence

(1)

Calculated

subsidcnce

(2)

Observed

subsidence

(3)

Balaev (43) 58 cm
11G cm

54 cm

56 cm

136 cm

50 cm

Krutov (43) 9 3 on

9 3 cm

10 3 cm

14 5 en

Krught and DeMen (25) 7 in 6 in

Nováis-Fcrrciri ind V, Jireles (31) i cm 10 cm

collapsing soils e\ist
on them.

J^ it íed and structures successfully constructed

CONCLUSIONS

The Information presented herein indicates that a vanety of factors and
conditions are present witli the collapsing soils Very specific quahtics have
been asenbed for specific collapsing soils but fiequently these quahties do
not apply to other collapsing soils Although this type of material is pre¡>uit
in only a small fraction of the sites where human beings hve, its destructive
effects are such that care should be taken to prevent an'excessive amount of
these effects. As the quantity of settlement that will be'destructive vanes
from one facihty or use to another, determinaron of the amount of possible
settlement is necessary to prevent the wastefulness of overde£signi r '

The following general conclusions may be drawn from the Information
covered bneíly herein - "' ' ' '-"

Collapsing soils have been found m soils from all types of sources, in
mountainous áreas and on the plains and in and and humid 'áreas. However,
within restncted áreas toe Identification of a source and a type of land shapé
may help in locating other spots of probable collapse.

The major components of collapsirg soils are matenals 'of bulky shape
such as oceurs in silts, sands and gravéis. These soils occur with greater
írequeney in áreas of moisture deficiency than in áreas with considerable
rainfall.
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For collapse to occur the soil must start wito a structure that is open
(large voíd ratio) for the particular matenals and must have a temporary
source of strength to hold the soil grains in position agamst shearing forces.
These temporary sources of strength are reduced by addition of water. Al
though in most cases the soil was under a hght load at toe time/of being
formed, the load could have been increased later in nature by toe addition of
overburden.

The amount of collapse and its rate appearto be affected by the mineralogy
of the matenals present, the percent of each type of clay mineral, the shape
of the bulky grains and their grain size distnbution, the moisture content m
nature, the voíd ratio, the pore sizes and shapes, toe cementing agents, the
adsorbed íons and the type of íons and their concentration in the pore water.

The Atterberg hmits are ofaidm the Identification of these soils as several
of the soil properties are combined in the numerical valúes of the hmits.
Most of the collapsing soils have hquid hmits below 45 and plasticity índices
below 25 Usually they are much lower even down to toe nonplastic condition.

The predommant source of strength derives from capillary tensions in toe
pore water which increase the eífective stress factor. Many soils also have
cohesive effects that contnbute to toe total strength Cementing agents (such
as gypsum, etc ) may be present but often they are m forms that do not con
tnbute to the temporary strength.

A moisture content in nature that is well below 100% saturation is required
but the optimum content for máximum collapse vanes among the various
soils and may be between 13% and 39%. Some soils gain strength as the mois
ture content nses mitially

Altnough the presence of clay is not essential, a small amount contributes
to the magmtude of the total collapse with the optimum amount varymg with
the clay mmerals and the size factors of the bulky grains.

Some soils collapse without an additional surcharge other than the added
water, and collapse even more if there isan additional surcharge. Other soils
require an additional surcharge before there is any collapse.

Simple routine tests can show whether or not the soil is subject to collapse
and the more complex tests (suenas the consohdation test) will give an índica-
tion of the magmtude of the collapse However as the tests do not completely
reproduce field corditions, conection factors based on expenence in the área
must be apphed to the test data ínordei to arrive at a computed collapse that
is cióse to that which will occur inthe field. These factors may not be trans-
ferable from one área to another.

As the soils above the water table do not reach 100% saturation, the amount
of collapse for the degree of saturation they will attain should be determined.
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No EM-332 Bureau of Rcclamation, Departmeni of the Interior, Dcnver Col January 12
1953, pp 13 8 plates, 2 page letter

42 "Foundation Investigaron Proposed Bndge Sites 40ih and 47th Street East Over California
Aqueducl City oí Lancasler," Engmeering Geology Section Depanmen' of the County Engi-
neer Los Angeles California January, 1967, 6 pages, Drill Logs, Consohdation Tests

43 "Shallow Subsidence,' Annotated Bibliog-aphy of Foreign Lilerature, Prepared for the Depart
ment of the Interior and National Science Foundation, Washington, D C , by the Israel Program
forScientificTranslations, 1963, pp 46 (Cleanng House No TT63-II180)



SESIÓN N2 1

UN CRITERIO PARA ESTABLECER LA SUSCEPTIBILIDAD DE LICUACIÓN
DE SUELOS GRANULARES

INTRODUCCIÓN

Fallas de taludes, bordos, presas de tierra y edifi
cios han sido originados por la licuación de los de
pósitos de suelo"? granulares finos, uniformes, satu
rados y en estado suelto Que los constituyen o sobre
los cuales estén cimentados. La licuación de los sue

los granulares es debida a la reducción de su resis
tencia al corte cuando se desarrollen presiones de po

ro altas producidas por la aplicación de esfuerzos
cortantes cíclicos o monotómcos bajo condiciones "no
drenadas".

En fallas por licuación, la resistencia al corte del
suelo es tan pequeña que la masa de suelo realmente
fluye hasta que los esfuerzos cortantes actuando den
tro de la masa son compatibles con la reducida resis
tencia al corte. En estas condiciones el material pue

de adquirir grandes deformaciones bajo un estado cons
tante de esfuerzos efectivos y sin cambio de volumen.
A esta condición de flujo también se le llama estado
crítico.

MATERIALES SUSCEPTIBLES A LICUACIÓN

La experiencia con fallas de licuación ha establecido
que los suelos granulares finos, uniformes, con gra
nos redondeados, saturadas y en estado más o menos
suelto han sufrido licuación producida por esfuerzos
cíclicos durante temblores y también producida por la
aplicación "súbita" de un solo incremento de esfuerzo
como es el caso del vaciado rápido frente a un dique
o el de un deslizamiento bajo un terraplén.

MECÁNICA DE LICUACIÓN

ti fenómeno de licuación ocurre porque cierto tipo de
materiales en estado suelto tiendon a disminuir de vo

ljmen cuando son sometidos a esfuerzos cortantes. Si

los condiciones de drenaje de la masa de suelo son ta
les que el agua no puede salir a la velocidad requerí
dvi para que el cambio en la presión de poro sea des
preciable, la presión de poro aumentará reduciendo la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo. Sin embar

qo, si el suelo tuviese la tendencia a aumentar de vo
lumen al ser sometido a esfuerzos cortantes y las con
diciones de drenaje son las mismas que en el caso an
terior, la presión de poro disminuirá incrementando
los esfuerzos efectivos y por tanto la resistencia al
corte.

Arthur Casagrande (1935) concluyó que existe una "re
lación de vacíos crítica" e a la cual un suelo no
cohesivo puede alcanzar cualquier deformación o flujo
6in cambio de volumen. Esta relación de vacíos crítl-

Sergio W Covarrubios

Instituto de Inaeniena, UNA M
ca se puede obtener partiendo de una relación de vacíos
mayor o menor que la crítica Ourante las investiga-
cionps para la presa Franklin Falls, Casagrande (1938)
demostró que lo relación de vacíos crítica disminuye
con el auTento do la presión de confinamiento.

Experiencia limitada obtenida por Castro (1969) ha pro
bado la existencia de la línea Ip en el plano (e, §3 T
que representa la variación oe ecr con 8 3 , como se
observa en la Fig. 1. La línea é,- queda definida por
puntos obtenidos mediante pruebas de tipo R (consoli
dada-no drenada con medición de presión de poro) sin
importar las condiciones de carga, es decir, nptirfnte
mente la línea ep es única para carga estática ó dina
mica, con consolidación isotrópica o con consolida
ción enisotrópica.

0 84

0 60

Relación
de vocíos

0 7Q

060

Areno Bondtng Arena de
cuarzo fino muy uniforme,
limpia,con granos subre-
dondeados a subcngulosos

o Carga creciente monotomcomenle
e Carga cíclica
x Carga creciente monoto'nicamente

con consolidación anisofropica

20

Densidad
relativo ,%

40

60

80

0 50 £1 _l
\ 005 01 05 1 5 10

Esfuerzo efectivo principal menor, kg/cm

too

001

Fig I Relocion de voc'os crítico obtenida de pruebos
R en los que se desarrollo' licuación (Castro,1969)
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CRITFRIO DE SUSCEPTIBILIDAD A LA LICUACIÓN

A la vista de los resultados mencionados ae concluye
aue un espécimen cuyos condiciones en el campo quedan
representadas en el plano (é, 5, ) por un punto bajo
la Unen ép, al deformarse hasta adquirir su estado
crítico en condiciones no drenadas, es decir, sin cam
bio en la relación de vacíos, incrementa el esfuerzo-
efectivo o, y por tanto aumenta su resistencia al cor
te. Por el contrario, si las condiciones da campo re-""
presentan a la masa de suelo sobre la línea ép y el es
péclmen se deforma sin cambio do volumen hasta llegar"
a su astado crítico, la presión du confinamiento 0}
se reducirá y su rebistencla al corte disminuye. La
disminución de resistencia será mayor mientras mayor
sea la distancia del punto a la línea é_.

Uñ criterio como áste, tiene la ventaja que éq lndepén
diente de lo magnitud del esfuerzo cortanta aplicado ~"
y del número de ciclos de esfuerzo. La resistencia fi
nal del suelo está dada por su ángulo de fricción In
terna (Jigüe depende de la densidad relativa 0- y la
presión dé confinamiento efectiva <5 } . Esta resisten
cia comparada -on los esfuerzos actuantes determina si
hay o no licúa _.n.

El mismo criterio se puede establecer alternativamenta
en forma aproximada si la relación de vacíos se rsla-¿
clona con lá densidad relativa 0r y esta última a su
voz con el número de golpes en una prueba de penetra
ción estandard. Relaciones semsjantes a las curvas em
píricas da Holtz y Gibbs (1957) que se muestran en la
Fig. 2 pueden usarse con estB fin. Sin embargó, para
cada tipo dé arena estas relaciones son diferentes.

60 80 100

Densidad relativa, %

Fig 2 Rélacio'n entre lo resistencia o la penetracio'n y la
densidad relativo de arenas (Holtz y Gibbs,l957)

En la Fig. 3 se muestran para algunas arenas ensayadas
por Castró (1959), curvas de presión da confinamiento
efectiva ó3 contra densidad relativa Dr. En la Fig. 4
so muestra la correlación para una arena de cuarzo da
granos redondeados, Arena Banding, entre profundidad
y número de golpes suponiendo un peso unitario sumergí
do y'm » 1000 kg/cm' y que las curvas de lá Fig. 2
son aplicables. Debe notarse que como se Índica en la
Fig. 3 diferentes tipos de suelos tienen diferentes ca
rócterístlcas y por tanto la curva N da la Fig. 4 no"
es constante para todo tipo da depósitos»

100

Densidad relativa, %
50 100

Fig 3 Relación entre esfuerzo de confinamiento y

densidad relativa en estado crítico (Castro, 1969)

Numero de golpes , N
20 30

—4^^

ym , ^000kg/m3
"•supuesto *

Zona no susceptible

a licuación

Lineo N

Fig 4 Relación entre n-nero de golpes y

orofundidad para arena Banding
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INFLUENCE CHARTS FOR
COMPUTATION OF VERTICAL DISPLACEMENTS

IN ELASTIC FOUNDATIONS

I Intbodtjction

1 Scope of Buüetm —This bulletin, asequel to Bulletm 338,1 de
scribes asimple graphical procedure for computing vertical displace-
menta at the surface or w»t hin theinterior ofan elastic, homogencous
isotropic sohd body bounded by aplañe honzontal surface and loaded
by distributed vertical loads at the surface The displacements are
computed from charts given herein merely hy countmg on the chart
the number of elements of área, or blocks, covered by a plan of the
loaded área drawn to proper scale and laid upon the chart The charts
are used in essentially the same manner as those for computation of
stre«s given in Bulletin 338

Three inBuence charts are included Píate 1, for computing the
vertical displacement or settlement at the surface, can be used for
any valué of Poisson's ratio Píate 2, for computing the vertical dis-
placement at any depth Zbeneath the surface, is used directly for a
valué of Poisson's ratio of05 Píate 3 is a chart for deterrmmng the
correction to be used with the results from Píate 2 for valúes of
Poisson's raüo other than 05 The mfluence valúes for the individual
squares in each chart are dependent on the valué of Poissons ratio,
on the intensity of loading, on the base length Lor the depth Z, and
on the modulus of elasticity

Table 1 contains numencal data for construetmg the charts.
Chapter III gives formulas for computing the numencal valúes.

2 Acknowkdgments —The investigation reported herem was con-
ducted as a part of the work of the Engmeering Expenment Station
of the University of Illinois, of which Dean M L Enoer isi the
director, and of the Department of Civil Engmeering, of which Pbo-
FEBeoa W C Huntinoton is the head

The selection of the numencal valúes for drawing the charts In
Platos 1, 2, and 3was governed by considerations involved in the use
of the charts by the United States Waterways Expenment Station,
Vicksburg, Mississippi, for computing vertical displacements m the
subgrade of airficld pavements. Acknowledgment is made to the
Director of the Station for permission to publish these charts.

TíTll Ne.rn.rk. "Inft-t» Ch»rto te OompuUlk» ol Sliwws ta BJMllO Pouodrtta»."
Un.r ol III. En< Exp BU. Bul MS l»41



O ILLINOIS ENOINEJERINO EXPERIMENT STATION

3 Notalion —The following notation is used.

p = intensity of load, or load per unit of área
«o = settlement or vertical deformation of a point at the surface
8' = settlement of a pomt at the depth Z beneath the surface.
E = modulus of elasticity, or modulus of deformation of ^the

material

L <= base length for settlement at surface
Z = depth of stratum at which settlement is computed
n *= Poisson's ratio

n, «=- number of mfluence squares (blocks) from Píate 1.
n' = number of mfluence squares (blocks) from Píate 2
ne = number of influence squares (blocks) from Píate 3.
N «=> sum of the number of blocks within a circle of radius r

r «=» radius of loaded circular área

o •= are tan r/Z

II. Use of Inflijfnce Charts

4 Outltne of Procedure for Use of Charts —Tho influence charts
given herein are used m the same manner as those desenbed m Bulle-
tin 338 for the computation of stress

To use the charts, a drawing is made of the loaded área to such a
scale that the depth Z at which the settlement is desired (m Platcs
2 and 3) or the ba.se length L (in Píate 1) is, to scale, equal to the
length denoted by Z or by L on the píate Thc drawing of the loaded
área is then placed on the chart m such a way that the origín of the
chart falls under the point at which the settlement is desired

The number of blocks covered by the loaded área is then counted
The settlements are determined from Equations (1) and (2) bclow
The calculations can be made directly only for uniformly loaded
áreas Where the arca is not umformly loaded the charts can still
be used by considenng the non-uniform loading to be made up of
Beveral sets of umformly loaded áreas

The equations for detcrmimng the settlement are as follows:

8o - O02 (1 - v?) no pL/E (1)

«' - 0.01 (1 + í*) ¡n' + (1 - 2*) n«] pZ/E. , (2)
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For the special case where ,« =05these cquations become
?, = 0015 n. pL/E (3)

«• - 0015 n' pZ/E. W

For a gi%en loaded área, drawings of the plan of the loaded área
to different scales are required in order to compute settlements at
various depths For settlement at the surface, however, the loaded
área may be drawn to any scale whatsoever and the length Ldeter-
mincd for thc particular scale used

All the charts are radially symmetrical, therefore the loading plan
may be rotated through any angle about avertical axis through the
oriEin of the chart without changing the magmtude of the settlement

In using the charts, parts of blocks may be cstimated vuth suf-
ficicnt accuracy for pract.cal purposes In general the loaded área will
be drawn on tracing paper and laid upon the chart so that blocks
may be counted through the tracing.

The charts may be used to compute the change mthickness of a
stratum, by detcrmining the vertical displacement of the top and
bottom boundanes of thc stratum

5 Illuslrahve Example—As an example of the use of the charts,
consider the problem oí a loadfd área 100 ft square, with E -
1,000,000 Ib per bq ft, m=05, and p=2,000 Ib. per sq ft It is re-
quired to find the settlement at the comer of the área, and also the
settlement vertically beneath the córner of a stratum at a depth
of 25 ft. . . t

Since Píate 1 can be used with any scale, it is convenient to use
the same drawing of the loaded área for both Píate 1 and Píate¡2.
Consequently the plan of the loaded arca is drawn to such a Bize that
the length of aside is four times the length Zin Píate 2or four times
the length L in Píate 1

The following resulta are obtamed:

«. = 112,

„' =109, «,„-0, Vl-J/V'̂ " W- /""'
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III. Formulas and Numebical Valúes
FOB CONBTRUCTINO CHART8

Consider a circular área of radius r loaded umformly by a dis-
tnbuted load of mtensity p The vertical displacement s of a point
at a distance Z beneath the center of the circular área is given by
the followmg formula:

where

<1+">t{ sin a + (1-

r

2m)
1 — cosa

sin a

tan a sea • — •„

Z

(5)

(6)

Forthe Burface oftheloaded área 2 =0and, consequently, a =t/2
Equation (5) then becomes

.-w -*í-«.-*>(4) (t) <7>
L is mtroduced m Equation (7) merely for convemence in having

a base length or scale for the píate
The valúes of r/L in Equation (7) or of r/Z = tanain Equation

(5) are tabulated in Table 1for various valúes of N, the number of
blocks withm a circle of radius r In other vsords, the mcrement m
N between any two valúes of r gi\es the number of blocks n., n', or
n« between two circlcs. havmg as radu the two valúes of r

For deflections at the surface, the valué of .V is obtained by com-
panng Equation* (1) and (7) and is Riven by the equation

N = 100—-. W
L

For deflections beneath the surface the valué oí N corresponding
ton'or n, is ob't'airie'rí by' coüp1aríng Eqüation's (5) Und (2) For »'rt»

Min« tí" ,m
V =p 1QQ , — W

eos a

«/
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TvBLE 1

Valles ot~and-^-for \i.*tical DEiLtciio-í

11

,v

1
Incremont

in

A

Numbor oí
Radial Seg-

menú ia

lí Circl»

-Tforn-
Doíle^tioo

at

SurÍAce

Dclection
at Depth Z,

-Y (or >.„
DftfVctton

at Dr, th Z,
Corroclion

for m

0
4

12
20

0
1

0
0 01

0
0 201

0
0 2*8

f, 0 W 0 117 0 V>4

s 2 0 JO 0 470 0 frfiJ

»1) 5 0 40 0 r;«S 0 9 SO

W 20 5 0 60 0 h'iS 1 ¿IW

20 5 0 SO 1 0-.) 1 ÍJ7

100

1111

T*0

.0
40

40

4

10
10

. 1 00
1 4
l 8

1 ill
1 MO
2 DIO

1 "12

2 lh2
i 015

¿M 40 10 2 2 2 385 3 0-1

2fV) 40 10 2 6 2 765 3 id

40 10 3 0 1 15 3 S7

40 10 3 4 3 43 4 2S

40 10 3 8 3 02 4 09

120 40 10 4 2 4 31 5 10

40 10 4 S 4 70 5 51

40 10 5 0 5 10

700

100
100
100

25
¿5
25

6
7
8

« 08
7 07
S 09

6 03
7 0»
8 94

000 100 25 9 0 05 9 95

1000
1100
ÜOO
ii'«>

141*»
1 -JIO

1<X>0
i.-po

rtixj
2l»00

100
100
100
,00
100
100
100
ino

25
js
. j

25
25
25
25
25

10

11
12
13
14

15
id
17

10 05
11 04
12 04
13 01
14 04
15 03
16 03
17 03

10 05
11 (>3
12 04
.3 05

4 97
15 07
10 07,
17 07 <

l(/0
100
100

25
25
25

IS
10
20

18 01
19 01
20 02

18 07
19 07
20 98

The valué of .V corresponding to nc is

1 — eos a
N = 100-

cos a

(10)

Equiticns. (9) and (10) can be solved for valúes of tan a corrc
sponding to given valúes of N. The valúes given in Table 1 were
obtained in this way.



N3



9¿o/dwojjsyao>gjoou>'u
SJBJJU/OJj.0s^f3o>qjoou=tu

<-My\ijiT

N



Qt-



X

N

Ll

(See Píate 2)

fj



\



Ad2 (ver 1 1 2)

Presiones laterales en excavaciones con ademe

irmr. Tablestaca hincada

Conforme se profundiza la excavación, se
colocan los puntales

La deflexión de la tablestaca aumenta con la
profundidad dando lugar a una distribución
trapezoidal de presiones

he

he

he

»1I))I))IIW

-—Propiedades

pr
P

p«
Resultante

-Po&lsi^n
deformada

A

I

=4
I

<»»»»»»»/ wwA

¿»»»SU»/>1I)A»»,

0,2 H
b

c -:-

t- A

02H
_L_

°H* 8KAyHco« S

Excavación en arena

Área abed es la distribución de presiones en
arena densa

Resultante PH =0 64 K, 7H2 eos 6 ac
tuando 0 5 H arriba del fondo de la excava
ción

Área abed es la distribución de presiones en
arena suelta

Resultante PH =0 72 KAy H2 eos 5 actuan
do 0 48 H arriba del fondo de ia excavación

KA es el coeficiente de presión activo de tie
rra incluyendo el efecto de fricción del mu
ro, para valores apropiados, ver Ad 3.

Excavación en arcilla

Área abed es la distribución de presiones La
forma del diagrama de presión y la magnitud
de las presiones dependen del valor del

numero deestabilidad N„ = ^—

2<N0<5 5<N0<IO IO<N0<20 20<N0

r„ 0 78 H <rH 0 78 Ho-M 12 l-0055No)Ho; 5H<r„

°H yH-l5(IIN0>C yH-4C yH-(8-4N0)C r»
A 0 15 H 0I5H t 3-OI5N0)H 0

B 0 55H 0 55H ILI- 055N0)H 0

R 0 46H 0 46H 0 38H 0 33H

K. Terzaghi y R B Peek, "Mecánica de Suelos en Ingeniería Práctica", Editorial
Ateneo, Buenos Aires (may 1958), pp 415-426
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Ad3 (ver 1 1 2 y Ad 2)

Coeficientes activosy pasivos con fricción en el muro (muro inclinado)

Factor de reducción (R) de KP
paro vorlos relaciones de -8/j>

14-

10 20

Ángulo de fnccio'n interna, <p, grados

A Caquot y J Kensel, "Tables for the Calculations of Passive Pressure, Active
Pressure and Beanng Capacity of Foundatlons", Gauthter-Villars, París
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Ad4

Criterio de diseño para tablestacas flexibles apuntaladas

*///k /////,

-H

B

' Puntal

i

.Larguero

Posición

deformada

H

=H

>H

WM/»MMMWM/sp

D

r 0

^-

(Ver 112) 3

Propiedades
7,<t> o c

1 Calcúlense las presiones sobre la parte del muro que sobresale del nivel del fondo
de la perforación, por los métodos de Ad 2, para agua en la superficie de relleno,
úsese y -y^m y añádanse presiones hidrostaticas debidas al nivel freático si eí
nivel freático esta a la altura del fondo de la excavación, se toma y = yT Interpó
lese entre estos diagramas de presión para un nivel freático intermedio "

h hU ^.T actuante sobre la Porción de la tablestaca empotrada en el suelo por
aenajo del fondo de la excavación, se determinara de acuerdo con Ad 5 Verifiqúese
en iodos los casos que se cumpla el requisito de empotramiento impuesto por las
condiciones de flujo descritas en Ad 5

3 Los momentos en la tablestaca entre puntales son iguales al 80 por ciento de los
momentos del claro simple, excepto para el claro superior, donde los momentos son
«guales a los momentos del claro simple El momento en el punto a se calcula
suponiendo una viga en voladizo ytomando en cuenta la fuerza P'H ^

4 La reacción en los puntales se calcula suponiendo el claro simple entre ellos,

onhP^írn05' Fou"dat,ons- and Earth Structures", Des.gn Manual, Department
°.gs í016 3U 3nd °°CkS' Navdocks DM 7< Washington, pp 7-10-21,
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Ad5a (Ver 113) 4"

Estabilidaddel fondo en excavacionesapuntaladas

'Tabiestoco y puniólas

h- B —1

r
"*T

u.

EXCAVACIÓN EN SUELO
SIN COHESIÓN*

L * Longitud del corte

EXCAVACIONES EN
MANTO ARCILLOSO
ILIMITADO (T>0 7B)**

1736

La estabilidad es independiente de H y B,
pero varía con 7, £ y las condiciones de flu
jo

Factor de segundad = 2N72 (—) KA tan ¿
Ti

N72= Factor de capacidad de carga (Ad 1 18,
Sección F)

Si el nivel freático esta a una profundidad B
o más por abajo del fondo de la excavacjon,
tómese 7i,72, pesos unitarios húmedos

Si el nivel freático estático se localiza al ni
vel del fondo de la excavación, tómese 7, =
peso unitario húmedo, y2 = peso unitario su
mergido

Si existe flujo de agua por el fondo hacia el
interior de la excavación, 72 = peso unitario
saturado menos subpresion

Si el empotramiento de la tablestaca es nulo

Factor de segundad Fs =
_NCC

7TH + q

Nc = Factor de capacidad de carga (Ad
1 14, Sección F) que depende de las dimen
siones de la excavación B, L y H (tómese
H = D)
C = Cohesión de la arcilla en la zona de falla
y alrededor del fondo

q = Sobrecarga superficial

Si el factor de seguridad es menor que 1 5, la
tablestaca debe empotrarse para asegurar la
estabilidad, la fuerza actuante sobre la longí
tud empotrada es

Si H, >-Tyfi==> ph = -7 <7tHB - 1.4CH-ttCB)

SiH,< 2 J3.

V2"
BP¿=1.5H1(7TH--L4^Í-.7C)

B
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Estroto du'O

EXCAVACIÓN EN ESTRATO
DE ARCILLA LIMITADO POR
ESTRATO DURO (T<07B)**

Ad5b (Ver 1 1 3)

Si la tablestaca no esta empotrada

Factor de segundad
C

Excavación de faja larga Fs -NCD ^ +q
Q

Excavación rectangular Fs= Ncr •• H+~-

NCd Y Ncr son íactores de capacidad de
carga (ver Ad 6),que dependen de las dimen
siones de la excavación B, L y H (utilícese
H = D)

NOTAS

En todos los casos
la fricción y adhesión lateral sobre la tablestaca es despre

ciada
Se supone que la cohesión de la arcilla es un.forme en toda la zona de falla

•K Terzaghi, "Theoretica. So.l Mechamos". John Wiley and Sons, Ltd (1943). PP
..L^ríum YO. Eide. "Stabi.ity of Strutted Excavations". Ñongan GeotecHmca,

Institute, No 19. Oslo (1956)
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Ad6 (Ver 1 1 3 y Ad 5) é

Factores NCDy Ncrpara excavaciones en un estrato de arcilla sobreyacente
estrato duro

a un

50

40

30

20

o

z

10

Efecto de H

H

B
NCP

0 I 00

5 I I5

I I24

2 I 36

3 I 43

4 I 46

_J_
B

UÜ

Estrato duro^

mh . mm

V77777777777777777777777777777777V?

NCT =NCD(1 +02-£)

S J Button, "The Beanng Capacity of Footmgs ona Two-Layer Cohesive Subsoil",
Proc , III Iniarnational Conference on Soil Mechanics and Foundation Engmeering,
Berichthaus, Zunch
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Ad7 (Ver 1.1.4) /

Lonytud de empotramiento necesaria para evitar la tubificación en arena isotrópica

o
•o

O

ZO

Longitud de empozamiento necesa
rio para lablestocos hincadas en
estrotos de árenos de espesor

Foctor de segundad relativo al levantamiento
en árenos sueltas o a tgblficoaon en arenas densos -(

£L5_ 12- !f-
\ Longitud de empotramiento necesa- |

H„ lo corgo neta del ogua

-2£

-O ~05 "O l5 , 2°
2- relación de la mitad del ancho de la excavación coniro

AMars.and, "Model Expenments to Study the ^^p^^^tT&bS^.I.ty of aSheeted Excavation in Sand". Inst.tut.on of Civil Engineers. Geotechmque,
Londres (1952-1953)
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Ad8a (Ver 1.1 4)

Medidas necesarias para evitar la tubificación en arenas estratificadas

Arena fina sobreyaciendo a arena gruesa.

Tablestaca

f—W— íFina

9 O . . c O O O O *

OO^OoOOOOO
oeoo60«ooo

H. • • 'Gruesa » " o o h,
Ol1 o o ó o o ° 00 o,9

I o «o« »o«» " ° „ I

Capa impermeable

La presencia de la capa gruesa hace que el
flujo en el material fino sea casi vertical y
generalmente aumenta los gradientes de flujo
en la capa fina en comparación con la sec
ción homoge'nea (Ver Ad 7)

Si la frontera entre capas está a una profun
didad del pie de la tablestaca mayor que el
ancho de la excavación, entonces se utiliza el
factor de seguridad para profundidad infi
nita

Si la frontera entre capas está a una profun
didad del pie de la tablestaca menor que el
ancho de la excavación, la subpresión es ma
yor que para la sección homogénea

Si la permeabilidad del estrato grueso es mas
de diez veces la del estrato de arena fina, la
carga de falla (U*,) = espesor de la capa fina
(H2).

Arena gruesa sobreyactendo a arena fina

• ave

...

6 » , •

Capa impermeable

1740

w-
r-

Fino-

"4-

Grueso
6 OO

La presencia de material fino disminuye los
gradientes de filtración en la capa de arena
gruesa

Si lafrontera entre capasestádebajo del piede
la tablestaca, los factores de segundad son in
termedios entre los correspondientes a una
frontera impermeable en la parte superior o
inferior de la capa fina

Si la frontera entre capas está un poco arriba
del pie de la tablestaca, los factores de segu
ndad de Ad 7 son hasta cierto punto conser
vadores en cuanto a la penetración reque
rida.
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Ad8b (Ver 114) <t

Capa fma en estrato de arena homogénea

VA
0

t
/////j/Eslroto muv i^ado///

Capa impermeable

Suelo,
homogéneo

T

í

Si la frontera superior del estrato fino esta a
una profundidad mayor que el ancho de la
excavación por debajo del pie de la tablesta
ca, entonces se aplican los factores de segun
dad de Ad 7, suponiendo la base impermea
ble en la frontera superior de la capa fina

Si la frontera superior del estrato fino esta a
una profundidad menor que el ancho de la
excavación por debajo del pie de la tables
taca, se requiere un alivio de presión de ma
nera que el exceso de carga abajo del estrato
fino no exceda el peso del suelo arriba de
dicho estrato

Si el estrato fino esta localizado por encima
del fondo de la excavación, la condición fi
nal es mas segura que en el caso homogéneo,
pero puede presentarse una situación peligro
sa durante la excavación y se requiere el uso
de pozos de alivio como en el caso anterior

A Marsland, "Mode' Expenments to Study the Influence of Seepageon the Stabi-
lity of a Sheeted Excavation in Sand". Institution of Civil Engineers, Géotechmque,
Londres (1952-1953)
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Ad19
(Ver 14 5) <£0

Análisis de la estab.hdad de taludes en suelos cohesivos (0-0)

0»t-!*» *ne*

Cot $

SO 40 50 20
Ángulo de talud 0. grados

05 "" '° l5 2-° —

Ejemplo

HIPÓTESIS y H=8m

1 No existe un tirante de agua al pie del talud
2. Noactúansobrecargas vwm»»m,»>»»»<> >>•>»- •'••"T
3 No existen grietas de tensión ... B«* '"T! . _

D=6 4m

No existen grietas de tensión " '™ <¿>*o4 El suelo es homogéneo hasta la profundidad D v,85o^ c=295o^ ♦•<>

5 La resistencia se debe únicamente a la cohesión „..p_.64..oa ¡3*y.
-L l.Ar,Ayes constante con la profundidad

6 La falla se produce a lo largo de un círculo

H " 8

(1850X8)
nía se piuuu».c o >^ — o

N0TA,La Ad 20 para I. locaron 1.1 cemr. d„l olrcu.0 críuco
Vea» Ad 2. pa„ !». «-*—»» - - * •*—"• 9"e,8S*

tensión o tirante de agua al pie del talud

1753

0 =35*
.. - Lo (olla •»

„ u _£_ =5 B111591 =116 un círculo



Ad20

Centro del círculo crítico, taludes en suelo cohesivo

2 3

90* 60*

Xo=ll4m

Yo=60 8m \ / r TQ=«lom l
I y0 =396111/ /~77777aJZY

70° 60* 50° 40*

Ángulo del talud, /3,grados

Xo=lZrn

p*

T /---.

(Ver 145) ^í

30" 20* 10» 5-

X¡,=29m

— ft

V77777777777777777777r<
24m

WZ

Ejemplo c"

>///////M/MW//;MMA V777777777777777777777?Z p,20. § ds03
Eiemplo a /3 =70° , d=05 Ejemplo b /3 =45« v d=IO «,=145 , »0 =2 '5

»o=-03 , y, =1 6 «0 =05 ,y„=l65

N Janbu, "Stabihty Analysis of Slopes with Dimensionless Parameters", Harvard
Soil Mechanics, Sene No 46, Harvard Umversity, Cambridge, E U.A.
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Ad21
(Ver 14 5) ~i%

mfíuenc* de la sobrecarga de un tirante de agua en elpie del talud, yde grietas de
tensión, en la estabilidad

Tironte de ogua Hw

5 0 O. 02 03 04 050 02 04 _ 06
i Relación q//H Relación Hw /H

10

Gnetos de tensión a uno profundidod Ht
Presión h.dros.ót.co tolo, en lo, gne.as Prepon hidros.dlica^°^^\

I 10

~0i 0 2 03 04 05
Relación Ht / H

q sobreeorga

grietas de tensión Ji\'( \\y'(¡ \h'iT

iNF H

7777T777r D=dH

WMJM^/^/M^/f'^'^'^

Cuando aS=0

Cuondo <j»0 Fs =

-d=lO

Oi 02 03 04 05
Relación H./H

INFLUENCIA EN EL FACTOR DE SEGURIDAD
Hq Mv. Ht NoC

yH+q-ywHw

NcfC
Pd

Xcd.=
Pe tonqS

Pd =
x„t h *q-yw H»

Mq Mw MI

Mq <1

Ejemplo cuando ai > O. Ver Ad 26
q . 280 _-0QtA

Hw. . _'74

Hi . 278

Ejemplo cuando q>=0. Ve¡r Ad 23

-inviko/mZ J- =-!^5P_ =0 695 poro q=280kg/mzi —-i930x8pora q-1030 kg/m', yH ,850s8 f ^ ^^
H

1030,
850»

48

8

Ht . 13_

u „„ ^b..^_-.06 H»=l/tm , — - 8 =0217
H„=48m i -tf- 8

Hw= I 74 m (

H-.3m . ^-=-—-=016 H,=278m , -~{- =-^- :0-348
0940 ü "0 945 0^^.^0995,^=0975,^=0990(^^.0.)

entonces, M« 0 940 ,/i« - O ' ,«»n.H. ?fir,-j QQO»! 74 . A„n
H-. O985 (Presión h.drosto.ico rulo) pd s 'q™9'.?.0%75,,ot,ao '4&

„ -,ocn n iQ^O»8t280 • 158oO
nQfln»r)945»0 985»_5_B»2950 ., 35 Pe - 0995

- 1850,8.030-,000.4 8 ^^0^3 52 ,F%.J±ffi. . ,33

N. Janbu, "Stabihty Ana.ys.s of Slopes w.th Dimensionless Parameters". Harvard
So.l Mechamos, Sene No 46, Harvard Umversity, Cambridge,
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Análisis de la estabilidad de taludes con </> y c

(Ver 14 5) ^3

. Ncf c
yn

. /Hland»
Poromelro \cip r c—

El círculo de folla critico interseco el pie El nivel freótico
y lo .romero superior del estroto duro quedan por debajo del

círculo de tolla critico

N Janbu, "Stabihty Analysis of Slopes with Dimensionless Parameters", Harvard
Soil Mechanics, Sene No 46, Harvard Umversity, Cambridge, E U A
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Ad1.10 (Ver 1 2.2)

Factores tiempo para análisis de consolidación Consolidación con drenaje vertical.
Carga instantánea

El asentamiento ocurndo en un tiempo t, después de la aplicación de la carga, está
dado por

T Cvt* -.

(Ah)t = (Ahco)uT

con -r- == r-. Ut se obtiene para el valoranteriorde T, a partirde la gráfica
n H*

donde

Cv coeficiente de consolidacióndel material compresible

H espesor del manto compresible

"Procedures for Foundation Design of Buildings and other Structures (Except
Hydrauhc Structures)", Informe Técnico No 3-526, Corpsof Engineers, U.S. Dcpar-
ment of the Anny

1621
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES:

ZAPATAS

Ing. Ricardo Sánchez Brtngas

I. ANTECEDENTES

Los primeros constructores reconocieron la Importancia de una -

adecuada cimentación para lograr un buen comportamiento de sus

estructuras. El proyectista de la Gran Pirámide de Keops, deci

dió cimentar esta obra sobre una superficie gastada por el viento

de un promontorio de rocas el cual niveló y cubrió totalmente —

con bloques de caliza de 3 ton de peso cada unaj, formando un —

cuadrado de 250 m de lado. Apoyado en este primitivo cimiento -

se erigió la pirámide que tiene 160 m de altura y pesa 7,000.000

de ton, cuyo comportamiento a lo largo de 5,000 años ha sido sa

tlsfactorio.

Los Constructores de Babilonia encontraron condiciones de suelo

más difíciles debido a que sus tierras estaban formadas por una

gran planicie aluvial. Antes de construir sus ciudades formaron-

terraplenes con alturas entre 1 y 4 m que cubrían un área clrcu_

1 •/ 9
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lar del orden de un kilómetro de diámetro. Bajo cada edificio, -

construían plataformas de ladrillo recocido y resecado al sol jun_

teado con materiales asfálticos naturales. Estas placas tenían un

metro de espesor y sobre ellas construían sus templos y edlfl

cíos públicos. Aparentemente experimentaron hundimientos dlfe—

rencíales Importantes entre sus edificios pesados y las paredes -

perlmetrales.

Tanto los Griegos como los Chinos construyeron losas de piedra

labrada para soportar sus estructuras. Los Griegos utilizaron —

bandas de metal para unir las piedras. Los Chinos las junteaban

sin mortero.

Posteriormente los Romanos adaptaron el diseño de sus cimenta

ciones a los diferentes tipos de suelos encontrados en sus domi

nios. En suelos muy blandos utilizaron pilotes de madera. En —
0

suelos más firmes construyeron losas. Algunas veces construye

ron cimientos a base de piedra junteada con cemento o mortero-

de cal. Este fue el principio de la construcción de cimientos de

concreto el cual quedó rezagado por completo en la edad media.

Los Mayas en Yucatán hicieron uso extensivo de las cimentado—

nes a base de losas formadas por piedras rectangulares unidas -

#
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con nnortero de cal.

Durante la edad media en la construcción de las cimentaciones -

se continúa empleando bloques de piedra para formar placas de -

apoyo a los edificios. La arquitectura Gótica utilizó columnas —

con grandes separaciones y dio origen al uso de zapatas con

gran área de apoyo en el suelo. Aparentemente no se siguieron -

reglas especiales para el diseño. Cuando el terreno era duro la

zapata era de las mismas dimensiones que el elemento que so—

portaba cuando el suelo era suave la zapata se ampliaba. El ta

maño de las zapatas rara vez se relacionaba con la carga de la
i

columna y en realidad se decidía por el espacio disponible o la-

forma de la columna o muro que soportaba. Cuando ocurría algi£

na falla los elementos fallados se ampliaban hasta que fueran ca

paces de soportar la carga.

La construcción de edificios más altos y más pesados en la últi_

ma parte del siglo XIX dio motivo a numerosos casos de cimen

taciones falladas y despertó el interés en el diseño de la cimen

tación. Un avance significativo en el estudio del comportamiento

de las cimentaciones fue el concepto de que las áreas de cimen__

taclón deben ser proporcionales a las cargas y que el centro de
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las cargas debe estar alineado con el centro de la cimentación. -

esta regla fue la guía para los proyectistas de cimentación dicta_

da por F. Baumann en 1873. Las cimentaciones con fallas por ca

pacidad y por asentamientos madmitibles condujeron a los ingente

ros a examinar con minuciosidad los métodos de diseño. El pri—

mer 'resultado fue la elaboración de normas para determinar la -

máxima presión que la cimentación debería enviar a cada tipo de

suelo. La segunda consecuencia fue el desarrollo de pruebas de -

carga en el campo para valorizar la capacidad de carga del suelo

en el lugar mismo de la construcción.

f

Entre la 1a. y 2a. guerras mundiales la ingeniería de cimentaclo_

nes progresó más rápidamente. El paso más importante fue el de

sarrollo de la ciencia de la Mecánica de Suelos. La mayor parte

de losírabajos desarrollados pertenecen a Karl Terzaghl, quien -

en 1925 desarrolló por primera vez un análisis del comportamien

to mecánico de los suelos, en particular de los hundimientos pro_

ducldos por una carga dejando abierto el camino para resolver ra

cíonalmente los problemas de cimentaciones. Este proceso es cori

tinuo y forma la base de los métodos modernos del diseño de las

cimentaciones.
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II. ZAPATAS

1) Tipo de Zapatas

Una zapata es un ensanchamiento de la base de una columna o —

muro con el propósito de transmitir al suelo la carga con una —

presión adecuada a las propiedades mecánicas del mismo. SI la

zapata soporta una sola columna se dice que es una zapata alsla_

da. La zapata que soporta un muro se conoce con el nombre de

zapata continua. SI la zapata soporta varias columnas se llama -

zapata combinada. Un caso particular de este tipo de zapata^ es -

la zapata en cantil iver que soporta una o varias columnas y par

te de un muro.

2) Procedimiento para proporcionar las dimensiones de una -

Zapata

Una vez que se conoce la presión admisible del suelo en un sitio

determinado el procedimiento más simple es el siguiente:

Se determina la carga que actúa en la base de cada columna. -

Se estima el peso del cimiento y se añade a la carga de la co

lumna. La carga total se divide entre la presión admisible del -

suelo y se determina el área requerida por la zapata. Conside—
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rando la presión admisible de suelo como un dato determinado, -

el punto más Importante es la determinación de la carga para la

cual la zapata debe ser proporcionada. Es común considerar que

el hundimiento de una zapata es causado principalmente por la -

carga muerta más una cantidad de la carga viva que actuará so

bre *la zapata en un intervalo de tiempo relativamente grande. —

S in embargo ésto dependerá del tipo de carga viva que se pre—

senté en cada caso. Deberá tratarse cada zapata de tal manera -

que se obtengan iguales hundimientos para lo cual serán elegidas

las dimensiones de las diferentes zapatas para lograrlo. La pre

sión admisible no deberá ser excedida bajo ninguna zapata, aún -

si en un corto tiempo actúan simultáneamente las cargas vivas -

y la máxima carga provable de viento.

En la práctica actual el procedimiento a seguir es el siguiente:

1) Determinación de la Carga Muerta para cada columna in

cluyendo el peso del cimiento.

2) Determinación de la máxima carga viva, Incluyendo la —

carga sísmica y de viento que puedan actuar en la zapata.

Estos valores generalmente los establecen los reglamen—

tos de construcción. .
9 / «

é
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3) Determinación de la relación entre la máxima carga viva
i

y carga muerta que soportará cada zapata.

4) Selección de la zapata, determinación del apea necesaria-

considerando la suma de las cargas muerta y viva máxl—

mas.

5) A la carga muerta adicionada de la carga viva reducida —

por consideraciones a largo plazo, se les llama la carga

viva reducida con la cual se calcularán los hundimientos.

6) Revisión de los hundimientos para cada zapata de apoyo -

del edificio.

Ciertamente que para cada caso particular se deberán hacer las

hipótesis y modificaciones al procedimiento convencional antes —

mencionado.

•A
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III. CAPACIDAD DE CARGA Y ANÁLISIS DE HUNDIMIENTOS

Aún cuando en la actualidad existen varias teorías para calcular

la capacidad de carga, diferentes métodos para obtener los es

fuerzos a determinada profundidad en la masa de un suelo y mé—

todos para calcular los hundimientos de suelos por consolidación,

en esta parte presentaremos los métodos de mayor uso en la — —

aplicación de cimentaciones en la Ciudad de México.

1) Capacidad de Carga

Terzaghi, desarrolló una ecuación general de capacidad de carga

a partir de las ecuaciones propuestas por Prandtl. Esta ecuación

supone despreciable la resistencia al corte del suelo que se en—

cuentra sobre el plano de desplante de la zapata. Las ecuaciones

de uso continuo son:

Zapata Continua ^ = cNc + "tfDfl^ -V i^BNv

Zapata Cuadrada <•? = .."bcfOc-V $Dfi\)q + O.^BNr

Zapata Circular ^ ' l.*»»cMc * 1D{N^ * O/JiXBMfr

Los valores de .cada término se presentan en el anexo a este es^

crlto.

§
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^L 2) Análisis de Hundimientos

La fórmula general para el análisis de hundimientos de la Ciudad

de México es la siguiente?

-> . l\k- ü<r- nnv

Depende exclusivamente del espesor de cada estrato compresible,

del Incremento de presión que producirá la nueva estructura y de

las propiedades de compresibilidad del material considerado.

El primer factor se determina mediante los sondeos en la etapa-

de exploración de campo. La determinación de los esfuerzos que

producirán el hundimiento de cada estrato se determina mediante

las teorías de elasticidad. Los métodos más usuales son el de -

Bousslnesq y el de Westergaard. El primero se utiliza para sue_

los con rigidez uniforme. El segundo se utiliza para suelos estra

tlflcados en donde las deformaciones en el sentido horizontal se-

ven restringidas por la diferente rigidez de los estratos.

Las propiedades de compresibilidad del suelo se determinan me

diante pruebas de consolidación en el laboratorio. Los parame

tros para el diseño y análisis de hundimientos generalmente se -

reportan en los estudios de Mecánica de Suelos.
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IV. CASOS ESPECIALES

A continuación se presenta algunos casos en donde el diseño de -

la zapata queda definido por las deformaciones que pueden presen

tarse motivadas por los siguientes fenómenos:

1) ' Consolidación

2) Saturación

3) Expansión

4) Colapso

5) Deformación sísmica

6) Cavernas

Como ejemplo de consolidación se presenta un edificio en la zona

del Aeropuerto de la Ciudad de México, cimentado por las zapa

tas, que cumple con la capacidad de carga pero que excede la li

mitación por asentamientos totales ydiferenciales. Las condicio

nes estratigrafías se presentan en la sigura 3 y los movimientos

en la figura 12.

Un ejemplo de saturación y expansión es el caso de los suelos -

de la zona Noreste de la República Mexicana. El perfil estrati-

gráfico de dos sondeos en la zona de Ciudad Obregón y Navajea -

t
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muestra arcillas de alta plasticidad, de color rojizo, con valores

del contenido de agua del orden de los valores del límite plástico

y baja saturación. El nivel de aguas freáticas por debajo de los-

10 m. En estos materiales deberá esperarse deformaciones inad

misibles cuando sean cubiertos por construcciones debido al incre

mentó paulatino y errático del contenido de humedad.

Un caso determinado mediante pruebas de expansión en el labora

torio se presentó en terrenos cercanos a los Indios Verdes, D. -

F., en donde las expansiones al saturar el material alcanzaron -

valores hasta del 8% como se muestra en la figura respectiva.

En el anexo a este artículo se presenta diferentes casos que ilus_

tran los factores a tomar en cuenta en el diseño de estos clmlen

tos.

México, D.F., 19 de Noviembre de 1971.

'mrnl.
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Soil Beanng Capacity,
Load-induced Pressures,
and Settlememts

2 I INTRODUCTION

Foundation desun is based on providmg a means of transnutlmg thc loads from i
slructurc to Ihe underkmg soil vwlhout a soil shear failure (i e a plástic ílow and/or
a lateral expulsión of soil from beneath thc founjjlion) or causing excessive scttle
ments of hesoil und r thc imposcd loads Ifboth ofthese rcquircmenti fora struc
lurcarenolsalisncd thcstructure will ingeneral perform unsatisfactonlj That is
II will sctllc cxccssivcly Hit and form unsijil.y cracks and may even collapse if thc
diffcrcnlial scttlcmcnts induce sufhcicnt overstress in critical members

This chaplcr presents thc currcntly acccptcd theones of computing Ocarina
capacuy mclhod» of computing stresse» at a depth in a soil massdue to vertical
loading (Chap 6 considcrs lateral loadin.) and mcthods ofcomputing scttlcmcnts
for soils both by consohdation (scttlcmcnts as a function of imc) and immcdiatc
settlement theones

Foundatlons are often classificd as¡huilón and tlccp foundatlons dcpcndim on
Ihe depth of. thc load transfer member bclow thc superstructura Thus a deep as
compartd with a sh illow, foundation bccomcs a somcwhat relative crm Tcrza mi
[11 prcscntcd a dclinition ofa shallow foundation asone in which thc depth lo thc
bottom of the footing is less Ihan or equal to thc least dimensión ol thc footing
(Fig 2 lu)

SOIL BEARINÚ CAPACITY AND SETTLEMENTS <1

11 THE TERZAGHI BEARING CAPACITY EQUATION

Terzaghi, using thc shallow foundation dchnition givcn ni thc prcccding paragraph
derived ageneral bcaring capacuy equation from amodificaron ofcquilions proposed
by Prandtl (ca 1920) This equation was denved based on» ncfclccl ng the sh,car
resistancc of thc soil above thc horizontal plañe through thc base of flic footing
(Fig 2 la) and replacmg thc soil above this plañe wilh a surcharge (</ -=. /D,) Thc
apphcation ofthc load Vin Fig 2 16 tends to pash the wedge ofsoil abe mto thc

^ '^•í'iV/AftrvrrTTV-^

1 = 10,
liü-UJll ¿

M

/*-Negltcf
íheor

\

c •—"i—-U

II

r /

(c)

Fig 2 I Development ofIhe Terzaghi bearmg capauly cquanons (a) Condn.on
a shallow Ibundation ^ shcJr along plañe al is nc¡,!a.lcu ig rcplacc so •
charge ? = yDf (b) ns.umplions for ihe Terzaghi beanne-capac ' "'""' (c)
geomelryífp" = <¡, & r

-round with a lateral displaecmcnt of zonc~ ' -,lcl I" Dut lnis lateral drsplaccment
^ resisted bvshear stresses dcvelopcd ^j tncS''P planes and bv ihe weight ot soil
i these zones From this failure 7 ' ^oncept and using valúes oblained from thc

"artial theory presented in An- *'1X A Terzaghi prcscntcd thc followm0 cquations

Contmuousfoo ~¡S 1"" —c,Vc t <¡N, + - yB,\t

Square frotin^ ?„u =- 13i V, - qN, + 0 4, BN,

Round "ootings ouu= 1icN, + aiV, + 0 3/fi/V,

(2 1)

(2 2)

(2 3)
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where 7.1, = ulnmalc soil beanng pressure (use consisten! untts for <• q and B)
c — cohesión of soil

§ = angle ofintcrnal fnction ofsoil

q —yD,
B= least lateral dimensión of footmg (use diamclcr = Bfor round footmgs)
, =, unit vveight of soil (use submerged weight for so.l below walcr lablc or

corrections from Tig 26 and saturated unit wcighl)

V. = bcanng-capauty factor = cot M

N,-

2eos» (43-1-j)

2 \cos*A /

I = e(-'3/|-*/¿>tan*

[2cos»(--f|) j

So l undergoe* suddan
tai Iufo as Medge 1
diipiocei tone» 2 and 3

Sol unaVgoe* comooct on
ion«i I 2 and 3

PI. M lllustration of general shear and local shear farfaros (<•> Curve I is for ¡r
^fshcaS wherfll.c soil res, hload vv.lt, small scUlcincnt, «nú suddcnly so,l
JST¿;d"P~s for genera, vhca, Ca.ture Wcond.uons for aM shear talare
(Afleí Terzaghi |l|)
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Thc valúes A" and A are general-and local shear lerms used by Tcrzagh.
lh,ch rl c.heSpa«,ve prcs's'ure of\he so,. ,n zones 1. and MI lo Ihe size of foolingaldangcoffai.u'.cofzonelofFig 2I» and are providcd for the convenience of thc
rcTder so that more complete beanng capacity tables can be computed (See al»
APPCTt'™tn, also considered the condi.ion of the base of the footing as , whc.hcr
„ was sn-ooll, or rou,h and whether a local shear or a generashe» ™«« »£
oossible Asmooth foolini. base g.vcs a smaller valué of ,„, (which can also be
cCp ed from arough base and alarger safety factor) The cquations g.ven are
for arough base which ,s the usual practical condmon of pouring , concrete footing
onto he soil Figure 22g.ves the conditions for both a local shear and a general
"car ra." Alocalshe'ar failure ,s associated with considerable vertical soil
movement before soi. bulging takes place (soil is loóse relative to ageneral she ,r
failure) Local shear failure soil parameters are proposed as

• -* - . w
tani' = Jí tan«1
Table 21presenls valúes of K„ and A„ for use ,n computing the beanng

capacity factors Table 22presents valúes of N„ N, and ,V, for seiected angles of
internal fnction for use in Eqs (2 1)to (2 3)

Astudy of Eqs (2 I) to (2 3) leads to the following conclusions

1 The ultímate beanng capacity .ncreases with depth offooting
2 The ult.male beanng capaei.y of acohesive so.l <* =- 0) ts independen! of foolmg

size .e atthegroun' .urface (D, = 0)<j„- 57c
3 The ult,ma!e bearmg capac.y of acohesionless so.l (f= 0) is directly dependen!

on foolmg size bu! Ihe deplh oífooting is more importan! than sizc

Tabl. 1 I Valué! oí K„ and K„ Tor
use In the compuUtlon of th. beanng
capacity factor Ny in the Teriagh.
bearlng-capaclty eqtiationt

* *,, *.,

0 IOS 60

5 12 2 70

10 14 7 88

13 186 110

20 250 14 3

2} 33 0 19 5

30 520 26 3

33 820 16 5

40 1410 52 0

43 298 0 790

30 8000 135 0

IO
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Table 2 2 Beanng capacity factors for use m
Eqi (2 1) to (2 3) for general shear conditions
N, N N, and local shear conditions N. Na N,

* V, N, ", N. V, ",

0 v 57 10 00 SI 10 00

5 73 16 05 67 14 02

10 96 27 1 2 80 19 05

15 129 44 25 97 27 09

20 177 74 50 II 8 39 1 7

25 25 1 127 97 14 8 56 32

30 37 2 22 5 19 7 19 0 83 57

34 52 6 36 5 35 0 23 7 11 7 90

35 57 8 41 4 42 4 25 2 126 10 1

40 95 7 81 3 100 4 34 9 20 5 188

45 172 3 173 3 297 5 512 35 1 37 7

43 258 3 287 V 780 1 66 8 50 5 604

50 347 5 4IS 1 1 153 2 81 3 65 6 87 1

Example 2 1 Compul ilion ol thc allowable soil bcaring prcssure based on the
Terzaclu equations A square toolin_ isas shown in thcaccompanving figure
What is thc allowable soil pressure based on Eq (2 2) usinD a safely factor of
30'

Solution From Table 2 2 for <f> = 201

JV«= 17 7 N„= 7 4 N, = 5 0

and

f„i, I 3rA' ijiV, - 04, BV, Eq (2 2)
--13(0 4)1177)- 4(0U0)(74) 0 4(0 110)(50)fl

= 12 5 -0 228

Forall practieal purposes </, 4 0 ksf •

Example 2 Ia Redo Example 2 I if thc in=le ul interii il fnelion is22 5'
Solution Applymga linear interpolatioQ lo valúes in Table 2 2

\, -- 21 4 S',-~ 100 N, = 79

y.u -~ 13(041(2141 4(0 110)(IOO) 04(0 110)(7 9)fl
= 15 5 0 3488

ía = 52- 0 18
• In this tcxl </ »illbereponed lu the nearest 0 5ksf(gcncrall) rounded dovvn) for soil prcssurcs
above I 5 ksf horsoil prc^ures below I 5 ksf the computcd valué should berounded oír lo thc
ncaresl 0 1 ksf

4 2 0 078

r
Di'ilt

r.MOoel
♦ •70
c -400o*l
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For practieal purposes qu = 55 ksf for nominal valúes of footing width B
This «ampie illustralcs Ihat (/, is very sensitivc tothc angle ofinternal fnction
An altérname method of presentation ofq for problems of this type is in ihe
form of a curve oíq, versus Bor asi^S1 versus B

=xample 22 Redo Eximple 2 I for a local-shcir soil condition

Solution

Take c' = %c = Vi{0 4) = 0 267, say 0 27 ksf

The iV factors in Table 2 2 are compuied for a valué of tan ¿ - "j lan <¡>
Ihercfore we can use Ihe given <¡> of 203 to cnter thc table obtaining valúes as
follows

JV,' = 11 8 N, = 3 9 N, = 17

qM = 1 3cA/= - ?rV, - 0 4/BN,

ou„= 13(027)(118)^4(0 110)(3 9)- 0 4(OII0)(l 7)8 = 586-0 075B

and for a sifcty raclor of 30 the allowable soil pressure is

o„ = 195 J- 0 0258 => say 2 0 ksf

i 3 THE GENERAL BEARING CAPACITY EQUATION

n recent years there have been several new proposals for computalion of beann^
eapacily [2-8] These proposals make various assumplionb eoneerning thc forma
non of the fí angle oí thetriangulir wejgc (Fig 2 Ir) bencith the footm,. and ol the
lupe of the failure surfaces oí Fi_ ZIb Eithcr Ihe deplh of the foolin_ (Ihe

'levclopmentof shear stress alón, ctloíFig 2 \a)isconsidercd dircetlv inihe compul i
iions or factors to account for thedepth of the fooling theshapc of the fooling and
ihe inchnation or cceentneilv of the loads are inlroduccd as applieable

Considerable quinlitiesoftest results of bolh models iswell aslull si/e footing^
.iebecoming availablc (9 101 from which thevarious theones nu) be eomp ired
1i passing il should bementioned that Terzaghi had onlv hmitcd experimental data
1' 1onwhich to base histheory Two of theproposed theones sccm to prov idc valúes
1ul compare well wuh Ihe experimental results but thcir use tends to be restnctcd
o a soil type

One theory (which is somcwhal similar to Ihe Tcrza-hi method) his been
roposed by Hanscn [8]1 and givcs bcttcr tes! corrclalion for colicuu soils thandothe
erzaghi equations (Table 2 5) According to Hanscn thc ultímate soil pressure
ii ty be taken as

I
?uii= c/Vaí/,». qX¿Ai« -,iBNsA'i (2-6)

t>iiL,rl*if [2 7 13 3l'|alwj uüc» Lq (2-6) but computes tht. shapc dcpih im.linalion and iV/
lor, diITcrcntly (scc Appmdi* A 3)

u
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which simphfies fora square footing to

V
Cu,- (B + z)'

(2 22o)

where V= total load applicd tofoundation mcmbcr
B.L = footing dimensions ftz= depth from footmg base to elevation in soil where increase in stress ,s

desired

UO THE BOUSS.NESQ METHOD FOR EVALUATING SOIL PRESSURE

The Boussinesq and Wes.ergaard theones are "•o«™«^™,^h0"™1^!™t^for finding so.l pressures at vanous poinls masoil stratum Both of these thcor.es
aré based on elu'slic methods Boussinesq seq.al.on deals wi.h apomt load on the
surface of an mfimtely large space such as

(:/«)> W.th thcse terms inscrted in Eq (2 23) we obtain
_ }Q? (2 24)

dO'«adA

(41

Fin 1 II <«> Intensiiy ofpressure q based on Boussinesq
approaeh Ib) prcssure a. apoin. of dcp.h -below .he cerner
oíacircular arca aeled on by micnvily of pressure ,.

SOIL BEARING CAPAC.TY AND SETTLEMENTS 69

whichcan also be writlcn

3(2 1 . ("5)
i' - í¿? [i + (/wr- L .

„can be seen that the r.ght hand member of Eq (2 25) involves arano therefore
it can ck- aten *•»«* *••» --c---we may cali that term /lt and rewrite ihe equation as

Q .
1. = 72A>

(2-25a)

Since the At term ,s afunción of only the ratio of ,/= valúes may be tab^ated as ,n
Table 27,once and for all Boussinesq equation

^haZ^^^^^
,o acircular área as shown inFig 212» the total load Qcan be wn.ten Q=Jo ,.<M

The stress on the so,, elemen. from .he cornac, prcssure * on Ihe surface área
JA of Fig 2 12*is

3* 1 - <2-26>
Jq = : -,dA

' 2«« [1 + (r\if\í
but JA = &r i/r and Eq (226) becomes

„ _ f'Í?!L _—! r 2w ir

Performing the inKgr.lion and msert.ng the limits

?=?.l10"íl +(r/--)'H
If we rearrange this equation, solve for ,/=. and take the posi.ive root

(2-27)

(2 28;

2 \\ qJ
Th, miernretalion of this equat.on >s that the r/= ratio is the relative s.ze of aeireuJr^beatnT'rsuch Ihat, Icn loaded ,t gives aunique pressure rano ,„.

Table 27 Valúes of A, for varloui t\z ratio»
for use In the Bousstnesq equation (M5o)

«339 1 i 05U J J
3ft
3H

1733
3*1*
l'Bl

i se
ICSl

C3I»
C39I
c ec

retí
eco
CtCÍ

CCtl

cíci

ccci
ccci

3 CCCO

0 CCCO
a ce o
o cees
o cien
o ce o

en
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Table 2-B Valúes of r/z for seiected valúes of o/o.
for conslruction of an mfluence (Newmark) chart
from the Boussinesq equation

o/o. '1' ?/?• rf

ooooo 00000 0 5000 0 7664

0 0200 0 1164 0 520O 0 7945

00400 0 1661 0 5400 OS23S

0 0600 0 2052 0 5600 0 8536

0 0800 0 2391 0 5800 0 8849

0 1000 0 2698 0 6000 0 9176

0 1200 0 2983 0 6200 0 9SI9

0 1400 0 3252 0 6400 0 9880

0 1600

0 1800

0 3511

0 3761

O"6600

0 6800

10261

" 10666

02000 0 4005 0 7000 1 1097

0 2200 0 4245 0 7200 1 1561

0 2400 0 4481 0 7400 1 2062

0 2600 04715 0 7600 1 2607

0 2800 0 4948 0 7800 1 3207

0 3000 0 5181 0 8000 13871

0 3200 0 5415 0 8200 14618

0 5650 08400 1 5470

0 3600 0 5887 0 8600 1 6460

0 3800 0 6127 0 8800 17637

0 4000 0 6370 09000 19034

0 4200 06617 0 9200 2 0944

0 6870 0 9400 2 3506

0 4600 0 7128 0 9600 2 7479

0 4800 0 7392 0 9800 3 5460

on Ihe soi. ciernen, a. adepth .- ,n thc stratum .fvalúes o,.he ,/*, ra.,0 are put mío
this eouation correspondmg valúes of r.- may be obtamed as in Table 28 lhe

h „rThle 28may be used to draw asenes of conccntnc areles termed an
!„tlecha ".Tn mF^ 2.3 This concept and the influence charts were
orrcnted by Newmark [19] The use of the chart ,s based on afactor termed the
Z?aJdc.erm.ned from the number of units in.o which the charfis sub-
1"Z For example if thc senes of rings are subdivided so that there are 400 umts
" ade approximate squares the influence va.ue ,s 1/400 =00025 In mak.n a
chart al; necessary .ha. the sum of the un.ts between two concen.nc areles mull.pl eu
hv tne .nnulce vllue be equal lo .he change ,n .he q¡q. oí .he .wo rings (, e if thebythc inllucnce vaiuc oc cH ,„„„*„« vaiuc / multiphed by the number ol

BEARING CAPACITY AND SETTLEMENTS 71

Fig 2.11 Influence chart for vertical pressure (After Ncvvmarl (19))

0)
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valué is 1/200 = 0005 Smaller influence valúes mercase thc number of squares -\d
Ihe amount of vvork involved since the sum of thc squares used in a probiem is
merely a mcchanical mtcgration oí Eq (2 26) It isdoublful if much aecuracy is
gained using very small influence valúes, although thc amount ofwork is increased
considerably

Theinfluence chart may be used to compute thepressure onan element of so.l
beneath a footmg or pattern of footmgs and for any depth z bclow the fooling
Itis only necessary todraw the footing pattern toascale of; = length AB oíthe chart
Thus, ifz = 15 ft thclength ABbecomes 15 ft ifz = 20ft thclength ABbecomes
20ft,etc NowiMBis I in , asinFig 2 13 scalcsof 1in - 15 ftand 1in = 20 ft
respectively will be used to draw thc footing plans These footing plans will be
placed on Ihe influence chart with thc pomt for which the slrcss Ai/ is dcsired al the
center of the areles The umts (scgmcnis or partial segments) cnclosed by Ihe
fooling or footmgs are counted, and the mcrease in stress at the depth z is com
puted as

A, = ,„*// .-.__-_ - ..-i2-2?)

where Aq = increased intcmity of soil pressure due to foundation loading aldepth
z, psf

qa = foundation contact pressure psf
M = number of umtscounted (partial umts areestimated)

/ = influence factor of a particular chart used

The influence chart is espccially useful for several footmgs a mat or rafl
foundation (Chap 5) foolings with different contact pressures or other type of
probiem where the stress in the soil at apoint may be caused from loadings at several
other poinls For a single circular square or long footing thc concept of the
pressure bulb is useful Figure 2 14 givcs prcssure bulbs (isobars) for thc two common
types oí footmgs These isobars were constructed by plolting a footing ofdimensión
Bto scale at varioas z valúes or ratios of footing dimensión and using theinfluence
chart to find pressure intensities at various points both beneath and outside the
footing pnsm Thc pressure isobars for a circular foundalion are not given since
thcse are simple looblain b> p-oper inlerpretation of the influence chart

Lateral pressure on an element ofsoil in a stratum, qh may also be computed
by a Boussinesq equation as

ln' L
3 sin' 0 eos1 0 -

(I - 2/¿) eos' DI
1+cosO J

where thc terms are thesame as previously defined, in Fig 2 12
The assumptions for using the Boussinesq equations are as follows

1 The soil is wcightless

(2 30)
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2 The soil iselastic, homogeneous, semí infinite and isotropic and obeys Hooke s
law

3 The change in soil volume is neglected
4 The soilis unstressed before the application of the loadQ
5 There is stress continuity
6 Stress distnbulion issymmetncal with respect to thevertical (z)axis

Square f* BH—"f '̂ ÍH _-— Cominuou»

t —>h— • i L
B

o —</2— T

1* \n/i *

Fig 114 Pressure isobars based on thc Boussinesq equation for square and
long contmuous footmgs Applicable onlyalong line 06asshoun
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1-11 WESTERGAARD S METHOD FOR STRESS INTENSITY

When the sotl mass consists of lavcrcd stratum of finer and coarscr matenals (typifícd
by stratified sedimcntary deposits) or nonisoiropit soils thc Boussinesq cqualions
given above may not provide rcliable solutions To formúlate a mathemalical
model for this situation, Wcslcr^ard [20]presentedIhe followingequation

V(l - 2/i)/(2 - 2/.)
2«> [(1 - 2,0/(2 - 2/i) -r (r,!)*}''

(2-31)

where t/,,= íntensity of stress at a point in the soil due to surface loading Q
fi ~ Poisson s ratio, for which the mínimum valúe of zero simphfics thc

probiem considerably (see Table 2 11 for a solution using other valúes)
z r = same as for Boussinesq equation of See 2 10

When Pgisson s ratio fi is taken as zero, Eq (2-31) simplifíes as follows

TP Trr» [1 + 2(r/íj»r*

Table 2 9 Valúes of A. for various rjz rat ioí for use In the Westergaard
equation (2 23o)

POlSSOa i ••na 00

U Am 'A -a» '/* ¿m r/t A. r/t 4, r/t 4.

o aiei 0 0613 3 a cut i e rcJ» 4 0 COI/ C CCOv
1 30«0 1 03C3 3 1 CI03 3 1 CtJ lile i ce»
2 30 38 3 0416 3 3 cocí 3 3 rejj « 2 CCI3 1 cera
3 2*01 i 0347 3 i CCfl 3 3 reas * 3 COI* ) 3 CCC7
4 3099 0343 3 4 C072 3 * «27 C0IJ J bC 7
3 1/33 9 0347 3 i C064 3 5 rc3 4 9 COI3 5 CC(17
a mu

7 1143

6

f

tí IC

0IÍ0
3 6

3 7

coss

eos

3 6

9 7

CC23
rcíi

4 ft COI 1 t
CCl 1

C
C

cen

0C03
a atM 9 0116 3 6 C0«7 3 a CCl* 4 l> CCI3 i c CQÜJ
9 0791 9 Ct33

*0

3 9

SS0N

0043

1 »M0

3 9 rcie

JO

4 9 CC09 ( c CC03

ft Am </* A. '/* -*» r/t A» r/t -a» /// *w

0 43*4

i «oto 1

0604

o«ea
3 0

3 1

0107

C003
3 0
3 1

res*

CC31

4 C

4 1

0016 3
0CI4 3

c

•

oero

CCC7
i 3644 3 0JÍ9 3 3 COÍI J 3 reí* 4 3 C0I3 9 2 CCC7
3 3074 3 0316 3 3 rc7j 3 1 tejs 4 3 CCI7 9 cect
4 3*9| 0J7J 3 4 00C4 ] 4 rt3 CC11 9 cace
3 IS7J 3 033C 3 S CP97 3 S re 32 4 S C 10 3 9 cert
» IS" 6 3 6 0041 3 6 re io • 6 CCIU 6 C CCC4
7 1311 / CI6S 3 7 00*6 3 7 ccia 4 7 cce» / C CCC1
• 09 i a 0|4J I • C041 3 e cci/ 4 a OCC« e c ClCJ
9 O'Sft 9 0133 3 * C037 3 9 CC16 4 9 occa ( 0 VI. d

PODIO» • 1110 /* *e

ft - Aw '// *. r/i 4r r/t *. r/t '. // 4.

o «a«9 0 C3I6 3 0 C076 i e TC33 4 0 CC10 9 c eco
1 04 til 3 1 0066 3 1 fCJl 4 1 CCC9 9 1 C0C9

3 «Bl» 3 0119 3 2 ce a 3 3 ecis 4 3 CCOtt 9 3 Ct09
3 4997 3 0J37 3 3 com 3 3 CCl» 4 ] ccoa 9 3 CL04
4 3««0 OJIO 3 * CC4 0C16 CC0B 9 CC04
9 ?4|0 9 0|ÍJ 3 S 0040 3 * CCl" 4 9 cea/ 9 9 CC 04
S 1700 6 0144 3 6 C036 3 6 CC|« CCC7 9 0 CC03
r tan » 0133 > 7 C0 3 3 7 ccij CC66 7 0 CCC3
• 049/ a 0103 3 • C039 3 a CCI3 LC06 O 0 CbOl
9 Otfl 9 ooav ) 9 0036 3 9 ecu 4 « CC09 9 0 CCOl

(2-32)
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As wtth the Boussinesq equation we may take the lattcr part of this equation as a
term involving only a ratio and rewntc it

Q .
1'= JxA- (2 32a)

Table 2 9 provicles valúes for thc A„ term for various rjz ratios
The load Qn generatiy nota pomt load so usingF.g 2 I2A for thc sigmfícance

of terms since the figurfr-4? also dpplicable to the Westcrgaard probiem and from
Eq (2 31), let

a = i-z2a
2-2/.

The load Q v-ill be wruten as the sum of the contad pressureson dilTerentials of área

Jo

whereq9is Ihe contact pressure

dA = 2vr dr

W.th thcse subslitutions Eq (2 31) is rewntten

? = 2z» Jo L
2rdr (2-33)

Integratmg thisexpression and solving for the positiee root of r\z.

-5-í1 - !W
(2 34)

If this equation is soleed for seiected valúes of Poisson s ratio and incrcmental
quantities oíqlq0 asv.asdone with the Boussinesq equation valúes to plota Westcr
,-aard influence chirt may Ak «mjnjecd A ehjrl from the ialu.es m Table 2 10
iwith u =0 0) is shown in í-ig 2 15 This ehsrt is used in the same manner ai the
Boussinesq (Newmark) inílucncc enart The influenee ulue ol 0 00o is derned
Irom using 200 umts as / = 1/200 Note that in this ca*: concenlnc nn_s «ere
drawn to inelude only q¡q„ = 08 using thc radius of 34641 in Irom Tabíe 2 10
aecord.ng to the ABscale shown on ihe chart and thus the chart ineludes only 160
of the 200 umts used to eslablish the influence valúe

Figure 2-16 is a set of isobars prepared from Fig 2 15 to obtdin stresses at a
point beneath contmuous and square foundatlons Figure 2 15 may be used for
round contact áreos

#

CD
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Fig 2 IS- Influence chart for vertical pressure atany depth 2
gaard theory Chart is constructed from valúes given in Table 210

Influerncs valué =0005
u-00

A Sin ihe soil based on thc Wcsier
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1 • —'

1 a . '/2-»1

-Ti \>/l \
b

\
a

Fij 1 .6 Prcssure isoban based on .he Wcstergaard equation for square and
long eonlmuous ^ootlng^ of dimen ion B Bor B L Valuc-s for Ihe
ontmuou-. rooungí are al ihe pomi L2fro.n tícend Charl connrucled from
í ig 2 15 (/( —Ol' Applieable akn f^Btí 23af.hown

IIJ COMPARISON OF THE METHODS OF COMPUTING STRESS INTENSITY

Tests have ¿.enerallv proied thc euhdily ol the pressure bulb concept [21 22] The
probiem is to arrive at the corrcel malhimalical expression to describe the bulb
coníiguration This is what both the Boussinesq and Westcrijard cxprcssions
attcmpt to do It is obviously difficult to determine which expression to use (if
eithcr is appheable) without lcslin¡. so that thc probiem becomes an exercise in
cngineenni. judgment

The Westcrgaard approach was denved based on alternating th.n layers ofan

CO
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CIMENTACIONES PROFUNDAS.

Las cimentaciones llamadas "profundas" usualmente se extien

den hasta profundidades mayores que otros tipos de cimentación y

se han clasificado en pilotes, pilas y cilindros de cimentación.

las cimentaciones profundas consisten de elementos estructu

rales que transfieren cargas, que pueden ser verticales u horizon

tales, desde la base de la estructura o edificio, a estratos de

suelo mas profundos a través de estratos suaves o compresibles o

a trave's del agua.

Se llama pilotes a los elementos de menor diámetro por lo ge

neral, y pilas y cilindros a los de mayor diámetro. En México se

acostumbra llamar pilotes a elementos hasta de 50 cms de djametro

aunque en algunos casos se denominan pilas a elementos de este diá

metro cuando son colados en el lugar.

En otros paises se usan pilotes de elementos prefabricados

hasta de un metro de diámetro y generalmente de sección tubular

que oueden ser de concreto o acero.

CIMENTACIONES CON PILOTES.

Usos de los pilotes.

Lrs usos de los pilotes en Ingeniería Civil son muy diversos:

se utilizan como cimentacio'n de edificios, de estructuras industria

les y aun de casas habitación, esto último en casos especiales por

ejemplo en zonas inundables, zonas con rellenos artificiales suel-

gf **
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tos, pantanos, etc. Los pilotes tambie'n se usan en muelles como

elementos para tomar cargas verticales y fuerzas horizontales de

atraque, viento, etc., en duques de alba sobre todo para tomar

fuerzas horizontales y en las plataformas de acceso en los mue

lles. Tambie'n los pilotes se utilizan en cimentaciones de puentes

y de cimentaciones donde es posible la socavación, en muros de

contención, muros de esclusas, diques secos y en estructuras para

almacenamiento como son tanques y silos. Se han usado pilotes pa

ra comüactar suelos arenosos tambie'n.

Otro uso de los pilotes es en pantallas impermeables ya sea

colocados tangencialmente, o secantes entre si, bajo el corazón

de presas o diques con el objeto de disminuir la filtración del

agua a través del subsuelo.

Se utilizan los pilotes también en estructuras que tienen

volteos importantes por viento o sismo, los cuales provocan ten

siones en la cimentación y en estos casos los pilotes toman a la

vez fuerzas de tensión y de compresión.

Cálculos económicos relativos.

En algunas estructuras el uso de los pilotes se ve obvio

desde un principio sobre todo cuando se han empleado en estructu

ras semejantes en la zona.

Resulta mas económico y mas rápido muchas veces el utilizar

una cimentación piloteada para algunos edificios y evitarse exca

vaciones profundas y bajar el nivel freático para construir cimen

taciones superficiales. En la zona del "Lago en la Ciudad de Mé

xico" se justifica económicamente el uso de pilotes nara edificios

de mas de cinco pisos de altura aun cuando pudiera utilizarse otro

tino de cimentación.
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Es conveniente en cualquier estructura siempre considerar

un par de alternativas para la cimentación y hacer comparación de

costos en forma aproximada con el objeto de justificar siempre el

uso de la cimentación profunda. En otras estructuras por ejemplo
los muelles en aguas profundas, duques de alba y en casos de car

gas sumamente grandes, el uso de una cimentación profunda resulta

indispensable.

En cimentaciones sujetas a socavación debido a corrientes de

agua es necesario transmitir las cargas a estratos a elevaciones

menores y el uso de una cimentación profunda resulta tambie'n indis

pensable.

Una vez decidido el uso de una cimentación profunda debe de

terminarse que tipo resulta ma's económica, si el uso de pilotes,
pilas o cilindros de cimentación. El costo relativo dependerá' en

gran parte de los equipos de que dispongan los contratistas en la

zona y de su experiencia, así como de la estratigrafía y las difi

cultades de construcción, las cantidades de materiales que involu

cre cada g0lución y la cercanía con otras estructuras que pudieran

dañarse durante la contrucción de la cimentación por martilleo.

En casos especiales el uso de pilotes puede resultar perjudi

cial, como cuando se remoldea un estrato de arcilla de alta sensi

bilidad y baja recuperación tixiotrópica, producie'ndose hundimien

tos de la cimentación por este solo motivo.

GEOLOGÍA Y ESTRATIGRAFÍA.

Es indispensable hacer un estudio detallado de la estratigra
fía y una interpretación geológica de los suelos en el lugar donde
se piensa hincar pilotes. La estratigrafía es determinante para
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escoger la profundidad, el tipo de pilote mas adecuado y la carga

que puede soportar; sería totalmente imprudente el hincar pilotes

en una zona desconocida hasta obtener apoyo en un supuesto "manto

resistente". En la ciudad de México ha habido innumerables fracases

de estructuras piloteadas por falta de información respecto a la

estratigrafía.

Usualmente se hace un estudio de mecánica de suelos completo

en el cual se determina la estratigrafía y las propiedades de los

suelos y se recomienda el tipo de pilote a usar o las alternativas

<ae cimentación posibles.

La estratigrafía se determina por medio de sondeos y por las

pruebas de laboratorio efectuadas en las muestras de suelo recupe

radas. Es de especial interés en el caso de pilotes hincados de

punta el definir y el determinar la capacidad de carga del estrato

de apoyo y en el caso de pilotes de fricción el determinar la re

sistencia al corte y la adherencia máxima del suelo contra el pilo

te. La presencia de capas de suelo intermedias que puedan entorpe

cer el hincado de pilotes debe ser reportada en los sondeos ya que

de lo contrario pueden tenerse problemas de hincado y roturas de

pilotes por golpeo excesivo o pueden quedar los pilotes apoyados

a distintas profundidades.

El número y espaciamiento de los sondeos debe determinarse

para cada caso en especial y es aquí donde el conocimiento de la

geología de la zona es sumamente útil. La geología de la zona tam

bién permite extrapolar las condiciones del subsuelo a profundida

des mayores que las alcanza<3as por los sondeos y para áreas inter

medias entre sondeos.
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En la ciudad de Me'xico dentro de los estudios del subsuelo

previos a la instalación de pilotes deben hacerse estudios de dis

tribución de presión del agua con la profundidad, y determinacio

nes de la velocidad de hundimiento regional a distintas elevaciones

para estudiar el comportamiento de los pilotes en relación a la su

perficie del terreno circundante y a las estructuras vecinas.

TIPOS DE PILOTE.

Los pilotes pueden agruparse según su forma de trabajar en

pilotes de apoyo por punta, pilotes que transmiten su carga por

fricción (positiva) al suelo y pilotes que trabajan a fricción

negativa exclusivamente. Los pilotes por punta transmiten la car

ga a su extremo inferior. Los nilotes que trabajan a fricción ob

tienen su capacidad de carga por adherencia de los suelos al área

lateral del pilote a cierta profundidad. Los pilotes pueden tam

bién trabajar por punta y fricción positiva simultáneamente.

Se llama fricción negativa a la adherencia que ejerce el sue

lo hacia abajo sobre el pilote, sobrecargándolo. En algunas cimen

taciones se aprovecha con ventaja esta adherencia o fricción nega

tiva aunque en la mayoría de los casos esta fuerza resulta indesea

ble en una cimentación piloteada.

En ciertos tipos de estratigrafía puede resultar conveniente

el utilizar los pilotes trabajando exclusivamente a fricción nega

tiva sin estar ligados a elemento estructural alguno.

Fn un sistema de "Pilotes Entrelazados" (o pilotes A y B) que

se ha usado en la ciudad de Me'xico con e'xito, se colocan pilotes

de fricción del tipo ordinario y entre ellos pilotes de punta que

no llegan a la losa de cimentación y trabajan exclusivamente a fric-
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ción negativa.

Los pilotes llamados de control penetran dentro de la cimen

tación del edificio por perforaciones en las losas o contratrabes

y tienen un dispositivo para limitar la carga máxima que puede apli

cársele al pilote en su cabeza. Existen varios tipos de dispositi

vos de regulación unos a base de gatos planos tipo Freyssinet y

otros con celdas de madera.

En el caso especial de la ciudad de Me'xico u otros lugares en

donde exista un hundimiento general o regional de la superficie del

terreno, causado por la compresión de estratos de suelo que son

atravesados por los pilotes, se presentan problemas distintos para

cada tipo de pilotes: Los pilotes de punta en la ciudad de México

tienden a hacer "emerger" la estructura que soportan con respecto

al terreno circundante; en realidad el terreno alrededor es el que

desciende con respecto a la cimentación apoyada en oilotes de punta.

Como caso típico se tiene la Columna de la Independencia que ha

"emergido" dos metros y multitud de edificios antiguos que están

sobreelevados actualmente. El daño mayor se debe a hundimientos

diferenciales de estructuras vecinas con cimentaciones superficia

les.

Otra desventaja del pilote aooyado por punta en las zonas don

de existe un hundimiento regional es que la fricción negativa redu

ce la carga útil que puede aplicarse a la cabeza del pilote. La

fricción negativa cuede adquirir valores muy altos para pilotes

largos y queda limitada por la resistencia del suelo y en el caso

de grupos de pilotes situados a cortas separaciones, por el peso

del suelo entre los pilotes. Para los pilotes de orilla la fricción
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negativa es mayor y algunos edificios se han inclinado debido a que

los oilotes en algún extremo del edificio han penetrado mas que los

del cer^^o, al actuar una fricción negativa mayor sobre de ellos.

Los pilotes de fricción se comportan mejor cuando existe un

hundimiento de zona y lo máximo que se ha observado que "emerja"

una cimentación piloteada con pilotes de fricción, es del orden de

12 a 15 cms. Sin embargo los pilotes de fricción tienen limitacio

nes en cuanto a capacidad de carga y pueden oroducirse hundimientos

excesivos de las estructuras piloteadas, algunas de las cuales se

ban hundido hasta 90 cms en la ciudad de Me'xico antes de ser reci-

mentadas.

Los pilotes de tipo "Entrelazado" aprovechan las característi

cas de los pilotes de punta y de fricción, es decir reducen nota

blemente los hundimientos que tendría una cimentación con pilotes

de fricción y a la vez permiten que la cimentación siga los movi

mientos del terreno circundante.

Los pilotes de control se usan con el objeto de que el edifi

cio pueda seguir los movimientos del terreno circundante. El dis

positivo en la cabeza pretende limitar la carga que se aplica al

filote a un cierto valor. Esto puede hacerse fácilmente por medio

<í« un gato Freyssinet el cual indica la carga que soporta por me

dio de un manómetro. Este tipo de dispositivo es el que mejor re

cula la carga pero requiere de inspección periódica de los mano-

cetros y de ajustes para evitar la sobrecarga de los pilotes. Las

celdas de madera pueden en teoría limitar la carga trabajando den

tro de su rango plástico; sin embargo la heterogeneidad de la ma

dera es muy grande pues intervienen factores fuera del control del
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hombre en su producción y sería necesario para utilizar este tipo

de pilotes de control una clasificación e identificación de la ma

dera excelente y una correlación entre las propiedades de compre

sibilidad de la madera y alguna otra propiedad fácil de identifi

car en una prueba no destructiva. Otra desventaja de cualquier

tipo de pilote control en la cabeza es que se requieren sellos en

tre el pilote y la losa de cimentación para evitar la entrada de

agua freática los cuales resultan o bien muy costosos o con mucho

mantenimiento.

Por lo general conviene no utilizar pilotes de control más

que en caso estrictamente necesario (como es en algunas recimen

taciones) debido al alto mantenimiento que tienen, lo cual es in

deseable en un inmueble y cuyo descuido por dueños no enterados

puede tener consecuencias importantes*

Según el material los pilotes r>ueden ser de madera, acero o

concreto. El pilote de madera ha caído en desuso en México por no

conseguirse fácilmente, por su baja capacidad de carga y porque

se requiere de longitudes grandes por lo general y por lo tanto

el uso de varios tramos difíciles de empalmar. Los pilotes de

madera son interesantes porque se han usado en multitud de edi

ficios antiguos en la Ciudad de México muchos' de los cuales es

o será necesario recimentar. Frecuentemente el pilote de madera

•an estos edificios no se encuentra clavado verticalmente sino

inclinado en todas direcciones lo cual entorpece el hincado de

nuevos pilotes. Asimismo los pilotes se hincaron a profundida

des muy diversas y la mayor parte de las veces están penetran

do dentro del manto resistente debido a la fricción negativa o
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en otros casos trabajando francamente como pilotes de fricción.

En la mayor parte de las veces no se consiguen los registros de

hincado de los pilotes de madera cuando se está estudiando la re

cimentación y por lo tanto no se puede determinar que capacidad

de carga puede asignárseles pues se desconoce su desplome y la

continuidad de los tramos.

En algunos lugares de la República, por ejemplo en el Sur

este puede resultar económico el utilizar pilotes de madera si

la longitud de estos no es muy grande. La capacidad de los pi

lotes de madera es inferior a los de concreto y normalmente to

man cargas entre 20 y 30 toneladas dependiendo de su diámetro y
sus condiciones de apoyo. Se ha recomendado que estos pilotes

pueden siempre sumergidos bajo el agua freática para evitar el

deterioro de la madera. Existen además numerosos insectos que

atacan la madera y la destruyen totalmente por lo que debe de

dárseles tratamientos o protecciones adecuados sobre todo en el

caso que los pilotes salgan del subsuelo como en el caso de

obras portuarias. Conviene proteger la punta de los pilotes de
madera con refuerzos metálicos cuando tienen que atravesar sue

los medianamente duros.

El pilote de madera debe ser prácticamente recto, libre de

nudos grandes o sueltos sin grietas y la madera debe ser sana.

Se han extraído pilotes de madera en la Ciudad de Me'xico

hincados hace decenas de años, en perfecto estado.

Como' pilotes de acero se usan principalmente las secciones

H y los tubos de acero. Las secciones H para pilotes no se la

minan en México, por lo que sería necesario armarlas de placa
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soldada; las viguetas y otras secciones estructurales no se usan

como pilotes. La sección H como pilote resulta sumamente costo

sa en México y no se usa. Pueden tener ciertas aplicaciones por

ejemplo para hincar fácilmente a través de arenas densas con

gravas y en los casos que la punta del pilote apoye en roca pro

tegiéndose en este caso la punta del pilote por medio de placas

o de una barra especial en el caso de que la superficie de la

roca este inclinada.

Los pilotes de tubo resultan muy costosos en México y se

usan poco. En algunos casos se puede utilizar tubo de desperdi

cio sobre todo de la industria petrolera a precios bajos y por

e'sto se han usado en algunas obras, sobre todo en muelles, ci

mentaciones de tanques de petróleo y de puentes en las zonas

petroleras. Los tubos de acero pueden hincarse abiertos o con

su punta cerrada. En el primer caso pueden limpiarse posterior

mente y rellenarse de concreto? por lo general se forman tapo

nes de suelo en su punta al hincarse. El llenar los tubos de

concreto impide la corrosión por el interior y aumenta su capa

cidad de carga estructural. El pilote de tubo tiene la ventaja

de empalmarse fácilmente por medio de soldadura y de cortarse

a la altura conveniente, rápidamente con soplete. Pueden sopor

tar ser hincados a través de boleos, enrocaraientos, rellenos

artificiales y suelos duros donde otro tipo de pilote pudiera

dañarse y tienen la ventaja de tener poca masa lo cual facili

ta su hincado a golpe.

Los pilotes de acero requieren de protecciones contra la

corrosión y este problema debe investigarse en especial para
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cada localidad. En muchos casos se acepta la corrosión de Dor

ejemplo 1/16" de la pared y no se toma en cuenta este metal pa

ra soportar carga. Todos los pilotes de metal requieren de re

cubrimientos de protección entre las elevaciones de las mareas

cuando están en contacto con el agua de mar.

Los pilotes de concreto son los que más se utilizan en Mé

xico debido a su bajo costo relativo.

Por su forma de fabricación los pilotes de concreto se cla-

sifan en colados en el lugar o precolados.

Los pilotes colados en el lugar pueden ser del tipo que uti

lizan máquinas especiales para construirlos o bien de los que se

cuelan directamente en agujeros perforados en el suelo. Existen

máquinas especiales que hincan un tubo o camisa de lámina o de

Dlaca de acero casi siempre ayudadas por un mandril interior.

El tubo en la mayor parte de los casos desplaza el suelo hacia

los lados y se hinca hasta una profundidad especificada o en el

manto resistente. Posteriormente se cuela el concreto dentro de

la camisa la cual en algunos sistemas se deja perdida y en otros

se extrae en este caso siempre presionando sobre el concreto

fresco para asegurar que se llene totalmente el hueco dejado por

la camisa. De los tipos que se construyen en México se cuenta

con el pilote Mac'Arthur, el pilote de concreto "comprimido",

el pilote tipo Button Bottom (botón en el fondo) y el pilote

Vibro. En los dos primeros pilotes no se deja camisa de metal

perdida, en el pilote Button Bottom se utiliza un botón en la

punta, de concreto precolado y se deja perdida una camisa de

lámina corrugada. En el pilote Vibro el mandril interior gol-
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pea rápidamente la superficie del concreto durante el colado al

extraer la camisa de modo que la pared del pilote adquiere una

superficie corrugada contra el suelo.

En los pilotes colados en el lugar resulta muy sencillo am

pliar la base del pilote formando un pedestal que disminuye la

presión sobre el estrato de apoyo con lo cual se puede aumentar
la capacidad del pilote.

En el pilote llamado Franki, que no se fabrica en Me'xico se

golpe:'-.*m tapón de concreto que arrastra un tubo hasta el estra

to resistente donde se forma un pedestal; se extrae gradualmente
el tubo agregando concreto y golpeándolo.

Existen otros pilotes principalmente en Estados Unidos, ti
po Raymond, Monotube y otros en los cuales se hinca una camisa de

lamina por lo general corrugada y en ocasiones de sección trans

versal mayor hacia arriba por medio de un mandril y posteriormen

te se rellenan de concreto sin añadir refuerzo de varilla. Este

tipo de pilote no se usa en Me'xico por su alto costo.

Los pilotes tipo Mac Arthur, de concreto comprimido y el pi

lote Vibro resultan más económicos en obras grandes que los pre-

colados y su construcción es más rápida por lo general. Deben de

tomarse precauciones para asegurar que no se dañen los pilotes

vecinos que no han fraguado aún, por el hincado de los nuevos pi

lotes cercanos y para que durante el colado el concreto se con

solide perfectamente, no haya segregaciones ni intrusiones de

suelo y la varilla de refuerzo permanezca perfectamente verti

cal. En la Ciudad de México siempre se han colado estos pilotes

de concreto reforzado, ya sea con varilla o con las camisas de
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lamina. \

Otro tipo de pilote que se ha empezado a construir en Méxi

co es el de colado con barrena helicoidal. En este procedimien-

- to se introduce una barrena hasta el manto de apoyo perforando

el suelo. La barrena se levanta lentamente y simultáneamente se

inyecta un mortero de cemento por el eje de la barrena en la par

te inferior del agujero introduciéndose el armado posteriormen

te. Es necesario cuide que no penetre suelo durante el colado

en este pilote.

Otro tipo de pilote colado en el lugar, es el que se cuela

directamente dentro de un taladro hecho con una máquina perfora

dora con una barrena, ya sea directamente contra el suelo o

utilizando una camisa de cartón o lámina. Este tipo de pilote pue

de usarse convenientemente en suelos cementados donde el agua

freática está más baja que la punta del pilote y resultan muy

económicos. Donde el agua freática se encuentra alta se requie

re colar bajo lodo bentonítico y la operación se complica, asi

como la supervisión. Es muy fácil que por descuido caiga suelo

dentro del concreto si no se controlan los lodos y el procedi

miento de colado. Este tipo de pilotes se discutirá cuando se

estudien las pilas ya que muchas pilas se cuelan así.

Los pilotes pueden ser también precolados ya sea en plan

ta o en la obra es decir que fraguan antes de ser hincados. La

sección transversal del pilote puede ser rectangular, cuadrada,

triangular, octogonal y en general cualquier forma en la cual

se facilite el cimbrado. Los pilotes se cuelan por lo general

acostados y se utilizan los procedimientos usuales para con-
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creto reforzado, y el vibrado y curado. Es indispensable que lle

ven varilla de refuerzo la cual se calcula tanto para soportar

las cargas verticales y horizontales que les impondrá la estruc

tura construida, como los esfuerzos causados por los movimientos

al transportarlos de la cama de colado hasta el punto donde se

hincan. Dada la rigidez de los pilotes es indispensable que se

planee la forma de moverlos pues debido a su gran peso se provo

can momentos flexionantes importantes en pilotes largos durante

el manejo aún a poca distancia del suelo. Los puntos de izado de

ben especificarse y de preferencia dejarse ovillos de donde su

jetar cables para levantarlos. Es posible dañar los pilotes en

la mesa de colado al moverlos sobre apoyos de un par de centíme

tros de altura en posiciones que se desarrollen momentos flexio

nantes excesivos. Por este motivo deben tomarse precauciones pa

ra el manejo e izado de los pilotes precolados muy largos y evi

tar aceleraciones grandes al moverlos.

Los pilotes precolados pueden llevar varilla de refuerzo co

rrugada del tipo que se usa en concreto reforzado o precoraprimir.

se con alambre de alta resistencia. A su vez pueden pretensarse,

por lo general en fábricas, o postensarse en la obra. La precom-

presión del pilote tiene ventajas sobre todo en cierto tipo de

medios ambientes hostiles por evitarse las grietas. A la vez se

tiene un pilote más rígido si este es pretensado y que puede

manejarse en tramos más largos.

Se usan pilotes tubulares de diámetro hasta un metro pre-

tensados para obras portuarias con capacidades de cargas hasta

de 300 toneladas en otros países. Estos pilotes se cuelan ver-
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ticalmente en tramos cortos u horizontales en máquinas centrífu

gas. Se han hincado pilotes tubulares de 1.30 metros de diáme

tro pretensados, con paredes de 12 cms de espesor y largo de 50

metros en plataformas marinas, por su resistencia a flexión cau

sado,, ñor fuerzas horizontales.

Los pilotes se cuelan en tramos cuya longitud queda limita

da por los esfuerzos de manejo o por problemas de transporte

cuando son fabricados en planta. Para profundidades muy grandes

es necesario empalmar varios tramos para lo cual se utilizan

juntas de diversos tipos.

En México se utiliza más la junta soldada en la cual se suel

dan en la orilla dos placas de acero sujetas por medio de anclas

que son coladas dentro de los tramos del pilote. Estas placas de

ben de ser gruesas, perfectamente planas y quedar colocadas a es

cuadra con el eje del pilote. El inconveniente de esta junta es

que pierde mucho tiempo de piloteadora mientras se suelda alrede

dor de la placa.

Existen otras juntas patentadas del tipo de "abrazadera" o

similares que se colocan rápidamente. Las juntas deben ser capa

ces de tomar los esfuerzos de compresión y tensión qu6 se apli

quen al Dilote y deben mantener los tramos colineales. En pilo

tes de madera antiguamente se usaba en México una junta que con

sistía en una espiga y una corona o arillo metálicos que se in

sertaban en ambos tramos pero no poseía la rigidez ni resisten

cia necesaria y fue causa de muchos fracasos de cimentaciones

piloteadas al desviarse los tramos notablemente de la vertical.

Para pilotes de concreto se han usado pegamentos epóxicos
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para unir los tramos ayudados por anclas. Los pegamentos epoxicos

tienen gran resistencia y su fraguado es relativamente rápido.

HINCADO DE LOS PILOTES.

Una vez que los pilotes precolados han adquirido suficiente

resistencia se procede a su hincado. El hincado conviene hacerlo

de poca profundidad en la Ciudad de Me'xico y la cabeza del pilo

te se deja al nivel de plantilla por medio de un seguidor que es

un tubo adaptado a golpear la cabeza del pilote una vez que esta

desciende abajo del nivel de la excavación. Es conveniente en to

das las obras registrar la penetración última de los Dilotes Dará

controlarlos y el establecer las elevaciones permisibles de la

punta de acuerdo con los estudios de mecánica de suelos. En la

Ciudad de México ha habido ocho edificios de que el autor tiene

conocimiento en que ha sido necesario recimentar por haber hin

cado los pilotes a distintas profundidades y debido al hundimien

to regional unos han "emergido" más que otros provocándose hun

dimientos diferenciales que han destruido totalmente tres de es

tas estructuras y dañado seriamente a las otras.

Los pilotes deben de hincarse a separaciones mínimas entre

sf que dependen de numerosos factores como son el tipo de pilote

,or ejemplo si es precolado o colado en el lugar y el tipo de

-'itratigrafía y la forma de trabajar si es de punta o fricción,

etc. Por lo general no se hincan pilotes a seDaraciones menores

d3 2.5 a tres diámetros,de centro a centro de pilotes.

De acuerdo con los estudios de mecánica de suelos se deci

de si es necesario perforar antes de hincar los pilotes con el
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objeto de facilitar el paso de estos a través de los estratos du

ros y disminuir el riesgo de romperlos por un martilleo excesi

vo; puede usarse un chiflón de agua para ayudar al hincado en sue

los arenosos. Para prevenir la rotura de las cabezas de los pilo-

tes debe evitarse el goleárseles excesivamente o golpearlos en

forma excéntrica o sin protección en la cabeza. La cabeza del pi

lote debe protegerse con un cojín de madera o cuerda enrollada,

d6l golpe directo del martillo. Algunos pilotes en la Ciudad de

México se hincan a presión con gatos hidráulicos. Las presiones

ae hincado varían entre kO y 80 toneladas y en obras nuevas se

utiliza lastre de lingotes de fierro para hincar las secciones.

Las secciones tienen diámetros de 35 a 50 cms, se prefabrican

en planta por lo general, no llevan refuerzo de varilla sino una

perforación central que les sirve de guía, de orificio de ins

pección y para introducir varilla de refuerzo colada en mortero

para unir los tramos. Este tipo de pilote resulta económico en

la Ciudad de Me'xico y se usa mucho en obras pequeñas y en obras

donde es necesario no hacer ruido con los martillos al hincar

y donde el acceso de las máquinas piloteadoras grandes es difí

cil o imposible como el caso de lotes muy pequeños o cuando es

necesario trabajar en sótanos de edificios en recimentaciones.

MARTILLOS. '

Gran parte de los pilotes se hinca a golpes por medio de

martillos. Existen diversos tipos de martillos como son el de

caída libre, el' de vapor de efecto simple, el de vapor de doble

efecto, el de Vapor de efecto diferencial, el martillo diesel
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y el martillo vibratorio.

Existen numerosas marcas de martillos, de origen Norteameri

cano, Alemán, Francés, e Ingles principalmente. El martillo de

caída libre se usó mucho antiguamente consistía de una masa que

era izada y dejada caer sobre la cabeza del pilote hincado a es

te por efecto del impacto. La energía que desarrolla el martilj.o

es el producto de su peso por la altura de caída midie'ndose en

kilogramos metro o libras pie. La desventaja de este tipo de mar

tillo es que la masa debe de ser grande en relación al peso del

pilote y las alturas de caída grandes producen daño en la cabe

za de los pilotes. Para pilotes cortos o ligeros puede emplear

se con éxito este tipo de martillo.

El martillo de vapor levanta tambie'n una masa por medio de

la presión del vapor actuando sobre un pistón y la deja caer al

final de la carrera. Este martillo golpea con mucho más rapidez

que el de caída libre dando, del orden de 50 a 60 golpes por mi

nuto con energías entre 7,000 y 56,000 libras pie. Los martillos

que se usan normalmente en la Ciudad de México varían entre

20,000 y 1+0,000 libras pie de energía.

El martillo de vapor de doble efecto utiliza la presión del

vapor en la carrera descendente para acelerar la masa e impar

tir más energía; al mismo tiempo el número de golpes por minuto

puede ser hasta de 200 y en casos excepcionales hasta de *t00 por

minuto. Una variedad el martillo de vapor de doble efecto es el

martillo diferencial que tiene dos pistones y una eficiencia ma

yor que los otros martillos y es a la vez de gran velocidad. Los

martillos de vapor pueden ser accionados por compresoras de ai-
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re a presiones del orden de 125 libras por pulgada cuadrada, con

lo cual se evitan las molestias de la caldera.

El martillo llamado diesel ha adquirido gran popularidad de

bido a su sencillez, bajo peso y que no requiere de calderas o

compresores. Consiste de un pistón libre, de movimiento vertical,

que cae sobre un plato que queda apoyado en la cabeza del pilo

te. Al bajar el pistón comprime aire y se le inyecta combustible

diesel el cual se incendia en la parte baja de la carrera lanzan

do el pistón hacia arriba y produciendo una fuerza hacia abajo que

hinca el pilote. Las energías para estos martillos varían entre

7,000 y *+0,000 libras; el número de golpes por minuto es del or

den de 55 para los martillos alemanes y hasta de 100 para algu

nos martillos americanos.

Es importante escoger el tipo de martillo adecuado para ca

da pilote pues un martillo de poca energía hincará con mucha di

ficultad o no Dodrá hincar un pilote y uno de demasiada energía

,)uede llegar a üerforar el manto de apoyo.

Los martillos se mueven sobre torres o guías o se cuelgan

*,a la pluma de dragas. Las guías sirven para alinear el pilote y

iarmiten que se hinque vérticalmente en la dirección que se de

je. Por lo general no se hincan pilotes o ángulos mayores de

„0° con la vertical.

En los últimos años se han introducido los martillos vibra

res que consisten fundamentalmente de un vibrador mecánico que

,. fija a la cabeza del pilote por medio de pistones hidráulicos.

a vibración casi siempre Droviene de dos masas excéntricas giran-

o en sentidos opuestos y arregladas para contrarrestar las fuer-
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zas desequilibradas horizontales con lo cual se obtiene una vibra

ción en sentido vertical. La frecuencia de la vibración varía no

tablemente de 1,000 a 6,000 ciclos por minuto y las amplitudes de
desplazamientos de 3/8 a1/2". La vibración disminuye la fricción
lateral en las paredes del pilote y facilita su hincado sobre to

do en suelos no cohesivos en donde se obtiene una gran velocidad

de penetración en relación a otro tipo de martillos. Los marti

llos vibratorios o vibro hincadores también se han usado con éxi

to en algunos suelos arcillosos. Sin embargo no pueden hincar los

pilotes a trave's de obstrucciones rígidas y en algunos casos se

complementan con martillos de vapor los cuales dan la penetración
última. En Me'xico se han usado para hincar cilindros de acero y

colar pilas únicamente, pero en otros países se han usado para

hincar tablaestacados metálicos en arenas a velocidades imposi

bles con otro tipo de martillo.

Existen algunos martillos hidráulicos que funcionan con acei

tes a presiones del orden de 5,000 libras por pulgada cuadrada

parecidos a los martillos de tipo diferencial mencionado arriba.

Es importante el buen funcionamiento del martillo en el mo

mento que se está registrando la penetración última. La penetra

ción última se mide en los últimos centímetros del hincado y sir-

;e para verificar que el pilote ha quedado bien hincado. No es

un sustituto al conocimiento del suelo en el estrato resistente

ni a la determinación de su capacidad de carga a partir de su

resistencia determinada en el laboratorio y de las teorías de

capacidad de carga.

En el cálculo de la penetración por golpe en los últimos
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centímetros de hincado, se usa como base la energía del martillo

y si el martillo no desarrolla el valor total por falta de altu

ra de caída de la masa que golpea o por baja presión en la cal

dera o golpeo contra el terreno, etc., no se tendrá un control

efectivo en el hincado final del pilote.

El hincado de pilotes puede por si solo producir daños a las

estructuras vecinas. En suelos arenosos la vibración del golpe

puede causar compactaciones a distancias.grandes y causar hundi

mientos a los inmuebles vecinos. En suelos arcillosos se desarro

lian presiones de poro que al disiparse producen consolidación

del subsuelo alrededor. Se han observado también hundimientos des,

pues de hincar pilotes a presión por el mismo motivo.

Al introducir un gran número de pilotes a poca separación

en el subsuelo, pueden producirse inicialmente expansiones impor

tantes que dañan a los edificios vecinos y han levantado algunos

de los pilotes ya hincados separándolo del manto resistente.

En contraste con los martillos existen los extractores que

trabajan al revés colgados de dragas. Sirven para extraer tabla-

estacados y pilotes defectuosos.

CAPACIDAD DE CARGA.

Para el diseño del pilote es necesario conocer las propie

dades del subsuelo y específicamente la capacidad de carga del

estrato de apoyo en el caso de pilotes que transmiten su carga

a su extremo inferior y la resistencia al corte o adherencia con

el pilote en el caso de los pilotes de fricción. Existen varias

teorías que predicen la capacidad de carga de un pilote apoyado
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en un estrato, con base en las propiedades del suelo que son el

ángulo de fricción interna (eO y su cohesión (c). A partir de es

tas propiedades y ciertas hipótesis se calcula la capacidad de

carga para un cierto estrato. Estos cálculos ya han sido tema de

la conferencia No. 2 de este mismo curso, por lo que no se repi

te aquí.

Siempre debe tenerse en cuenta la geología de la zona, la

variabilidad en la estratigrafía determinada en el estudio, lo

detallado del estudio del subsuelo y el número de pruebas de la

boratorio y la variabilidad en propiedades del manto resistente,

para escoger el factor de seguridad que debe aplicarse al calcu

lar la capacidad de carga por punta de los pilotes.

La determinación del ángulo de fricción interna y la cohe

sión se hace por lo general en el laboratorio por medio de prue

bas triaxiales. Para escoger estos parámetros para diseño debe

tomarse en cuenta la dispersión en los resultados. Los paráme

tros Nq y Nc para el caso de Dilotes son sumamente sensibles a

pequen* incrementos en el valor del ángulo de fricción inter

na; por ejemplo el valor de Nq se duplica para un ángulo de
fricción interna de 37 1/2 grados comparado con un ángulo de

fricción interna de 33° y a su vez se vuelve a duplicar para

un ángulo de fricción interna de kl° comparado con el de

37 1/2°. De aquí se ve la importancia de determinar el ángulo

de fricción en una forma confiable. El parámetro Nc también va

ría en forma semejante duplicándose por ejemplo entre 27 y 32°.

Conviene que la persona que haga las pruebas de laboratorio las

interprete y especifique la capacidad de carga oara el manto
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resistente para evitar ^un fracaso.

PRUEBAS DE CARGA. - " ' - - ** ~ ' * ' ' • - '

Es "costumbre hacer pruebas de' carga en pilotes ya-hincados,

en proyectos grandes cargando los pilotes a 1.5 o dos veces la

capacidad de carga útil. Las pruebas de carga no deben de ser

vir por si solas para diseño, sino complementarse'con estudios

sobré lá"estratigrafía y propiedades mecánicas de los suelos y

análisis de hundimientos de las cimentaciones." Asimismo en pilo-

tés á fricción sobre todo debe de dejarse qué transcurra un tiem

po entre "él hiñcádo"del pilote y'su prueba, para permitir al sue

lo recuperar su resistencia.

En las pruebas de carga'en pilotes de punta generalmente el

pilóte trabaja tambie'n" por fricción'positiva "en los mantos supe-

riores llegando én ocasiones" muy pocacarga a la punta y por lo

táhtó la prueba 'resulta ño representativa'en el caso que se ten

gan hundimientos de zona posteriores, pues a la larga la fric

ción se convierte en negativa y la carga del edificio sí llega

al estrato resistente aumentada con la fricción negativa. Las

pruebas de carga pueden hacerse sobre pilotes instrumentados y

entonces se mide la fuerza en el pilote a distintas elevaciones

y en esta forma sí se puede interpretar el comportamiento del

estrato resistente. La instrumenta puede hacerse con medidores

de carga directamente o midiendo deformaciones del pilote lo

cual resulta muy sencillo en pilotes metálicos por medio de de-

formímetros ele'ctricos o mecánicos. Por lo general la carga se

aplica en incrementos de 2C# de la carga útil y se permite que
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obre el incremento sobre el pilote hasta que la deformación sea

menor de un milésimo de pulga %n una hora con un mínimo de dos

horas. La carga mayor se permite obrar durante 2k horas y pos

teriormente se procede a descargar el pilote también en incre

mentos. Los criterios para la aceptación del pilote a partir de

la carga de prueba son muy diversos pero de cualquier forma la

deformación a la carga de trabajo debe quedar dentro de lo per-

misible para la estructura que soportará. Debe tenerse en cuen

ta que las deformaciones del pilote se verán aumentadas por efec,

tos de consolidación los cuales deben calcularse en un análisis

separado.

El suscrito ha efectuado pruebas de carga en pilotes simu

lando la acción de sismos con duración de ciclos de 1.5 segun

dos. En estos casos los pilotes muestran una histerises en cada

ciclo y el comportamiento a estas solicitaciones ha sido satis

factorio pudiéndose predecir el comportamiento en el campo a par

tir de pruebas de laboratorio dinámicas.

Tambie'n pueden efectuarse pruebas ce extracción que son úti

les en pilotes que trabajan a tensión y en este caso se usa un

criterio parecido al de pruebas de carga a compresión.

Noviembre de 1971'



WOTAS S03RE CIMENTACIONES CONSTRUIDAS
POR EL PROCEDIMIENTO DE "POZO INDIO".
(CILINDROS Y CAJONES DE CIMENTACIÓN).

1.- Introducción.

Los cilindros ycajones forjan parte de las cimenta
res profundas, en que se busca, un estrato resistente bajo -
un suelo de mala calidad, auna profundidad económica. Por su
cocrplicacién, tacaño ydemás características, solo son econom,
eos cuando es posible transmitirles grandes cargas, *»*»*«-
la que el estrato resistente en que penetran yse apoyan debe_
ser realmente resistente.

No existe una distinción real entre cilindros y cajo
nes aparte de la geométrica. En México los cilindros se han -

c • „„. t» eral de ello-se hablará predomi-asado mucho más, razón por la cual ae eno
nantemente en estas notas, en la inteligencia de <*»?**£-
punto de vista de la teoría yaplicaciones de aHecanica d-
Suelos o de los problemas constructivos ambas formas de c men
tacién son muy similares, de manera que es apücable ala. do,
lo que se diga de una de ellas.

Los casos de utilización económica de los cilindros,
de cimentación son los siguientes:

1.- Cuando existen grandes concentraciones de cargas
en un elemento de cimentación, como ocurre en los apo
yos de puentes de grandes claros.

2.- En cimentaciones para grandes cargas en donde -
existe importante tirante de agua permanente.

3.- Cuando existen muy grandes problemas de control,
de agua en cualquier excavación que haya de hacerse,
o cuando el elemento de cimentación profunda vaya a.
estar sujeto a severas fuerzas horizontales.
4 - Cuando se necesite una cimentación profunda, pe
ro la presencia de boleos ocualquier otro obstáculo

2.



hagadScnlla , hinca de pilotes.

Como cimentación profunda el cilindro tiene su com-
oetidor natural en el pilote oen la pila, frecuentemente más
económicos, sobre todo el primero. El cilindro se hace venta
jC5o cuando la intensidad yconcentración de las cargas dan -
lugar a un numero excesivo de pilotes en una determinada zona
o cuando la construcción in «tu o la hinca de los pilotes se
dificulte por alguna causa.

En la figura 1 se muestran varios tipos de cilindros
ycajones, hincados oconstruidos de diferentes mañeras. En
estas notas solo se tratará de los hincados por procedimientos
de "pozo indio»}. Como puede verse en la figura la frontera en
tre pilos y aún pilotes con cilindros y cajones no esta bien,
definida.

Las figuras 2 y 3 ilustran la técnica de hincado co
norida con el nombre de "pozo indio", en la que el elemento -
de cimentación penetra por remoción del material en su inte
rior, oor algún procedimiento ordenado que garantice ana pene
tr.ción uniforme. En las figuras 2y 3 la remoción se hace -
con cuchara de almeja y draga, lo que constituye el método -
mas frecuente para hinca de cilindros en México. En la figura
* la hinca se hace manualmente lo que produce problemas espe
ciales para el -mantenimiento de personal en la zona de traba.
jo, que suelen exigir la inyección y el mantenimiento de una.
atmósfera adecuada (métodos neumáticos, Fig. 4 ).

En principio, la capacidad de carga de un cilindro,
de cimentación puede calcularse con la ecuación:

Qd *Qqr ♦ 2 frff D .... (1)

3 . ,



3.

6, *"i C C »"i C — •

d - capacidad do carga total del cilindro de cimen
taclón en unidades de fuerza.

Qqr -capacidad de carga total en la base dol cilindro

r o radio del cilindro

fs . esfuerzo de adherencia o fricción lateral entre
el cilindro y el suelo»

D. profundidad de hincado del cilindro dentro del
suelo no afectada por socavación o cualquier -
efecto que influya en la fricción lateral.

La resistencia en la base del cilindro (üqr) puede,
calcularse con base en la ecuación propuesta originalmente por
Terzaghi (ref.l)s

&qr «Ttr2 [l.2 cNc*po(Nq4)+0.6 r̂Ny] ••••<2)
donde:

c » cohesión del estrato resistente.
Po . es la presión efectiva de sobrecarga del suelo

a nivel de la cimentación, numéricamente igual
a-ftD. donde!,, es el peso específico del mate
rial de sobrecarga.

"T- es el peso especifico del suelo situado bajo el
nivel de apoyo del cilindro (estrato resistente).

La expresión 2 está planteada de tal manera que pro
porclona la presión neta comunicada por el cilindro, desa
tando la presión original ce la columna de suelo removida al.
colocar el cilindro. Se refiere al caso en que en el estrato
resistente se produzca falla general bajo el elemento de ci
mentación, del tipo de la preconizada originalmente por Terza
ghi con base en el mecanismo de Prandtl, pero no representa -

4 .



De codas maneras no se insistirá aquí sobre estos te

mas, objeto de otras comunicaciones dent&o de este curso.

Finalmente y ccn relación a la ecuación 1 debe de—
cirse que en la gran mayoría de los cálculos prácticos suele,
despreciarse, el valor de resistencia por fricción lateral, -
calculándose el cilindro exclusivamente atenido a su capaci

dad de carga en la base. La fricción lateral puede tomarse en
cuenta para analizar la posibilidad de que el cilindro presen
te dificultades en la penetración que por peso propio se va -
produciendo a medida que se excava en su base. Para este fin,
en la tablaKref.2), se dan algunos valores típicos de adhe
rencia lateral sancionados por la práctica, independientemen
te de los que puedan obtenerse por los criterios semiteóricos
en vigor.

TABLA 1

Tipo de Suelo

Limo y arcilla blanda

Arcilla muy firme

Arena suelta

Arena compacta

Grava compacta

Fricción lateral (T/M )

0.75

4.9

1.2

3.4

4.9

3.0

19.5

3.7

6.8

9.8

o

Los valores de la tabla 1 pueden también utilizarse

para análisis de fricción negativa en los casos en que esta -
pueda presentarse.

Un aspecto delicado de la utilización de cajones y_
cilindros lo constituyen las fuerzas laterales que frecuente
mente han de soportar (viento en la superestructura de puentes



corrientes, cuerpos flotantes, impacto de barcos en muelles -

etc.) teóricar.ente suele exigirse que la resultante de las —
fuerzas que actúen sobre al elemento quede-comprendida en el.
tercio medio de su base. Para calcular la resistencia horizon

tal de cilindros y cajones de cimentación, Terzahi (ref.3) -

proporciona módulos de reacción horizontal para elementos hú
medos en suelos friccionantes y cohesivoss

Suelos Friccionantes,

kh • 0.2768 k- z ,-.
fi-rC o « « o \ •$ )

Suelos Cohesivos

kh -0.0562 k^ oooo U)
S

Los módulos de reacción resultan en T B es el -
rc2 cm

diámetro de cilindro en m y z la profundidad de hincado tam

bién en m, los coeficientes k2 y k- deben obtenerse ce la »
fig. 5, originalmente propuesta por Terzaghi, en la cue apa-
recen en l£t . Las fórmulas 3 y 4 toman en cuenta la hatero

geneidadpclegúnidades•
\

Los módulos propuestos, multiplicados por la defor
mación horizontal del cilindro, supuesto un cuerpo rígido, -
proporcionan la presión (T/m2) que puede aplicarse al elemen
to. pPara obtener la carga total puede aplicarse sucesivamente
la fórmula después de dividir el cilindro en tramos por planos
norizontales imaginarios obteniéndose el empuje que puede ac-
tu-»r en cada tramo para una deformación dada. Para el caso de

suelo friccionante se refiere a suelos secos o húaiodos,' pero
no sumergidos; el módulo de reacción en este último caso debe

considerarse como el 60% del anterior.



El análisis de asentamientos en cilindros y cajones
de cimentación no se tratará en este lugar, por haber sido ob
jeto de atención por parte de otros profesores de este curso.
Baste insistir que este es un problema que puede ser causa
problemas importantes cuando el proyectista se confía en la -
tradicional "no compresibilidad" de los suelos friccionantes,
compactos (la cual muchas veces no puede ser sostenida
caso de cilindros, pues estos trabajan en ocasiones con nxvo-.
les de esfuerzo bastante elevados) o de los suelos arcillosos
"duros", que a veces sufren deformaciones significativas en -
lapsos considerables.

Los cilindros se hincan generalmente en México por.
M -ocedimiento de "pozo indio", excavando generalmente con -
caga en su interior hueco, con nivel de agua interior igual.
1 citerior. La excavación debe hacerse de manera que el ele
U ,u-o descienda por peso propio o lastrado, pero sin despica.
.ñ cajones de celaas múltiples, la verticalidad del elemento.
-. loqra excavando alternativamente en las diferentes celdas.
.,1 atravesar suelos blandos, sean arenas o arcillas, puede ~
us.r.e el bombeo como método de extracción desde el interior.
del cilindro, inyectando agua limpia para mantener igualados.
los niveles de agua dentro y fuera del elemento.

Una vez que el cilindro ha llegado a su posición de
proyecte se cuela su tapón inferior, generalmente bajo agua y
con "trompa de elefante". En ocasiones ycuando ello resulta
fácil se ha extraído el agua del interiorppor bombeo para rea
lizar un colado en seco, pero los peligros que entraña esta -
práctica ífalla de fondo, abullición de arenas, et«> segura
mente no la hacen aconsejable en ningún caso.

Fn la fig. 6 se muestran algunas soluciones típicas
al problema de la construcción de cuchillas en la base del ci
lindro, para facilitar su penetración.
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En las primeras etapas del hincado el cilindro debe
quiorse para mantenerse en Posici6n. Después si ira colocan-
roa medida gue penetra, de manera gue «.«It. "«truldo £
tr-no.. La excavaci6n debe llevarse siempre adelante del .14
ment! pero no conviene gue preceda demasiado ogue se haga en
7orma desbalanceada. Cuando el peso propio no alean- aven
cer la fric=i6n lateral, la ponetraci6n del elemento puede -
ayudarse con lastre ocon chiflonado, los chiflones deben coló
r: de manera de dar un flujo'^^Et^T^
la cual es la principal ayuda para eliminar la restri -
clonada. Los chiflones gue apuntan hacia la base de i ndro
se tapan fácilmente durante el hincado cuando están fijado- a
! En ocasiones, se ha combatido 1. fricción latera-re
duciendo un lodo fluido entre la pared exterior del cilindro.
y el terreno natural.

' El control de la verticalidad puede lograrse con -
lastre diferencial, por dragado diferencial, «"J""»*» £¿
estructura por medio de cables, gatos, etc., ayudando el hin-
cdopor medio de estructuras exteriores gue sirvan de gui
y. en los cajones mas complicados, produciendo cámaras de aire
convenientemente dispuestas.

Los chiflones pueden ayudar también aeste fin sierr,
ore gue la presién de agua sea suficiente para eliminar las -
pre que 1a p exigir valores superiores -
causas de desplome, lo cual suele exigí

2
a 8 6 10 kg/cm .

los obstáculos que representan para el hincado los_
grandes boleos, suelen eliminarse con explosivos.
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fíciles que sean son atacadas directamente y que se puede cono
cer el terreno de apoyo de una manera directa y, por último -
que el concreto de la cimentación se coloca en seco, en condi
ciones ideales.

Sin embargo, las anteriores ventajas se ven balancea
das por las siguientes desventajas: el proceso de hincado es -
más lento, necesitándose además para lograrlo de mayor canti
dad de equipo y de trabajo y los hombres que trabajan en su in
terior no pueden permanecer a presiones de aire superiores a -
los 3.5 kg/cm2, limitándose con ello la profundidad de hincado a
aproximadamente 36 m en condiciones normales.
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se presenta acontinuacién un análisis para
aefinir el claro de puente mas econémico en un caso dado._
análisis tales son los gue generan la mayor parte de las c.

^Anctruveri en México. —•w~« rnindros aue se construyenmentaciones sobre cilindros qu

E1 estudio es una comunicacién personal, no publicada.
Ing. ornando Tossas R.. ¿efe del Departamento de Puentes
¿e ia Secretarla de Obras Publicas.
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CLARO ECONÓMICO DE PÜKNS£S

Sea;

P = Oosto de la pila.

c ?= Costo por metro de la parte variable de la superestructura.

E ss Costo de un estribo.
" '' L

n = Numero de claros en la longitud L = y

f = Costo por motro de las partes constantes de la superestructura.

Las demás literales de acuerdo con la figura»

El costo total C del puente serás

C = 2E + (n - 1) P + Le + Lf

C = 2E + ~ ? - P + Le + Lf

Se supone que el costo por metro de la parte variable es direc

tamente proporcional al claro (c = Kl). Esta suposición es ra

zonablemente correcta, pero la fórmula puede modificarse para -

una consideración de variación exponencial.

Entonces:
L

IC = 2E + t ? - P + KL1 + Lf

f§ =-£| +KL =0

P v c
-2 " K " I

Por lo tanto *¡- = c
< i

Es deorir, que el claro de un puente es el económico si el costo

por metro lineal de puente correspondiente a una pila es igual

al costo por metro de la parte variable de la superestructura.
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Para llegar a esta conclusión se ha partido de la hipótesis de
que el costo de una pila es fijo cualquiera que sea el claro de
la superestructura que soporta; esta hipótesis es razonablemente
cierta tratándose de pilas tipo gravedad, y es aplicable a pilas _
sobre cilindros siempre y cuandd no exista necesidad de pasar de
un cilindro a dos cilindros al aumentar el claro. La hipótesis es
absurda, tratándose de puentes sobre pilotes; en efecto, para es
te tipo de cimentación, el número de pilotes es directamente pro
porcional a la car¿a que debe soportar cada apoyo y, como la car
ga por apoyo crece con un exponencial de los claros adyacentes,
al aumentarse el claro se aumenta conforme al mismo exponente, -

el número de pilotee o

Debido a lo anterior, en el caso de puentes sobre pilotes, el
claro económico será siempre el mínimo compatible con las carac
terísticas de la corriente, los materiales de arrastre y los re

quisitos de navegación si los hay.
Volviendo al caso de validez de hipótesis anteriormente citado,
si el costo c de la parte variable varía con la exponencial "m"

del claro 1 entonces:

c= Klm

|g ._Z| +niLKl^-1 -0

^ = mLKl01-1

Pero K=^

p' <-c¡ , m-1
—_ j= m —*— 1

l2 lm

P -L-Pa
— = m -w-6-*

ir

?«- c
Como podrá observarse, el resultado es semejante al anterior con
la diferencia que en el denominador quedará el producto "lm" en
vez del valor "1" solamente. En la práctica, el valor de "m" queda"

comprendido entre uno y dos, y normalmente se acerca a valores del

orden de 1.2 o 1.3
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POZO ABIERTO CILINDRO NORMAL HINCADO DEL CILINDRO HINCADO DEL TUBO

O

TABLAESTACADO CILINDRICO CILINDRO PILOTE CILINDRICO

DD Q
V] L

-¿£ ^_

CAJÓN ABIERTO

CAJÓN NEUMÁTICO

Fig i Ejemplos de cilindros, cajones y métodos comparables



Refuerzo vertical del cilindro, l"p espaciado
penmetralmente a 25cm tanto en los para

mentos interiores como exteriores de este,

(con recubrimiento de 2cm) El diámetro de
este refuerzo y su separación esta acondi

cionado a los probables esfuerzos de hincado

a la profundidad de! desplante,y la al

tura, claro y tipo de la superestructura

Empalme previsto para el refuerzo vertical
arriba de cada junta de construcción

Junta de construcción (cada sección de

colado excepto la primera que tiene

una altura de 25m)

\ ^Refuerzo horizontal del cillndro(anillos) de
£? 3/4n0 espaciados en las secciones supe

riores a I7cm, Iguales consideraciones para

ello que las anotadas para el refuerzo ver-

^~-r<? ^ t,cal

Fig 2 Procedimiento de cimentación con el empk de cilindros abiertos de concreto reforzado

Pluma de la draga girada para descargar
el producto de excavación fuera del
cilindro sin variar la altura del aguilon

Suelo superficial del cauce

(Por lo general material de
depósito arena, limo,grava,
boleo,arcilla,cantos rodados,e1
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Pilotes

X
grava gruesa *

POSICIÓN A ^

Producto de la
excavación

Fig 3

Isla

Cucharon de

olmeja

Piso inicial de

hincado
Z3l

',/ / '

Material de

relleno

Enfajinado

Sentido de la

corriente

ñapuntas

POSICIÓN B 'i

'Cable accionado por malacate de mano

B Ma'stil

Lecho cauce-

^-Pilotes
Cajón hincado abajo
del lecho del cauce

ELEVACIÓN



Cuchillo perimetr'

Fig 4 Disposicio'n í.^ica de cajo'n neumático

Plataforma de acceso.
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Placo___^

V2" ^

T6'Í6'«V2-

/s2-4'x4x3/8"

Relleno de concreto

Placa
,»..•»/.» •/ Armadura

Placa V8

V (a)

Y 2/s 4"x4%Vz
Aflesadores

2/? 4%4%Ve-
Placa—-IT/Placa

8"xV4" r6"»V4"

Revestimiento

de ladrillo

:^n^m Z4,,x4,,k%"
^ (c)

i" -. 4/_"C 8"x 3 Vz

Relleno de concreto

'•».

?

•Placa Ve

1/.s4"x4"xV2,l

K ¿e'WxVfe"
Placa

2"x3/4"
(e)

Concreto

reforzado

Concreto

(b) _

Escalones en

el concreto

:i
Armadura

.. ü
/ssVa'xsVz'xVe

Arrlostramiento

Zi3,,*3HKVe"

20' ai centro del diafragma [_

Z6"x2l/2% V4"

(d)

Armadura

¿s 3"x3"xs/i6"

Arrlostramlento

Zs2V¿,x2"x1/4"

Placa 7/e"

Concreto reforzado

Solera fija entre y
después del refuerzo

Placa

4"x5/8"

Fia G Ejemplo de Cuchillas.- Detalles



Cable déla
draga intro-
duciendo ei sm%

bote

Inyectando aire
por un tubo de
hale

Lechada de
positada por
decantación
ervtosuperfi
ae^upenor
del concreto
vaciado

Cable suelto

Bote de colado

Concreto
depositado

Concreto

•vaciado en agua VAC|AND0 MEZCLA EN
INTRODUCIENDO BOTE DE COLADO E(_ TAp0N INFERIOR

Descargando
. lechada arras

trada por el aire

Sentido del
arrastre del
cemento

Tubería de
succión

Perforación en
la tubería de
inyección

Ca'mara de
aire

<¿r

Cable
izgndo

Bote vacio

Cable suelto

Concreto
depositado
dgjo agua ce
revenimiento
de 15 cms

-Cable de
izado de
la draga

Malacate de
mano

* Bote extractor'
de agua

Válvula

El agua entra
al bajar el bo
te de vaciado

LIMPIANDO LA LECHADA
DEPOSITADA

EXTRAYENDO EL AGUA DEL
INTERIOR DEL CILINDRO

TAPÓN INFERIOR
CONSTRUIDO

/

Á)
-N-i

Nivel de agua
abatida

TAPÓN POR

INSPECCIONAR

F,g 7 Procedimiento de colado bajo agua con bote de fondo mov.l



Retenidas con polipastos
para situar el cilindro

Acotaciones en cm

Anillo de cable para conectar las
retenidas de fijación del cilindro

Concreto vaciado en-
el interior de los moj.
des.como lastre para
estabilizar los forros

Forros estancos^
perdidos

-Hincado logrado por
el peso propio de
los forros del fierro
de refuerzo y el lastre

Longitud total de los
forros perdidos

±1

Hincado logrado por el peso-
y la excavacio'n dentro del
área interior del cilindro,
mediante el ataque del
cucharo'n de almeja

Tramos colados en secciones
de altura variable (según convenga)
con moldes recuperables

Longitud de los forros perdidos
Longitud de hincado
dentro del terreno

POSICIÓN i POSICIÓN 2 POSICIÓN 3 POSICIÓN 4

Obtenido el empotra
miento necesario (4),
se procede ai colado
total de los 25 m de
los forros perdidos

POSICIÓN 5 POSICIÓN 6

Fig 8 Secuencia de hincado en cauces profundos



t
Zona de trabajos
previas

/ Sentido de
la corriente

Esta plonta muestro el Serm-seccon que mues-UjSn» »su solua* -ra los cholo es con
srsss.Wv «¡a. feas?
del apoyo 4 se trabajo pnme- P° °* dramente en la margen 'pierda a tinaeser^.zaao
en la zona señalada como de pQQ^jos primeros
trabajos previos y tras los ,
operaciones que a continuación
se detallan.se llevo'flotando
el cajón a su sitio definitivo

Semi-secaón que muesua (
los chalanes sin lastre (vacíos)

que funcionaron o mane
ra de gatos para despegar
el cajón que se había adhe
rido al fondo de la
^excavación

Cajo'n vacio en
proceso de armado

Las ménsulas se retiraron a fin de
que pudiera hundirse el cajón bajo
el peso de su propio
lastre sin que tales
ménsulas fuesen un
obstáculo, """"

Chalan

Fondo del nov—honao aei nu

nnitunl ui /yv rrr> J>/'///

~l

Fondo del
río

•-

En lo superficie libre de los chala'nes, se colocan los
agregados y la revolvedora para Forro perdido adicional
los colados

/yy-nrr'O
Forro recuperable en
colados fuera nivel
de agua

F.g 9 Procedimiento de construcción ehincado de un cajón en el apoyo 4 del
puente Tuxpan



j2) Cables de suspensión
al marco fijo

(ÍT) Cables de suspensión
al marco móvil ¡

(4)Trabe de apoyo de
los armadura

Nivel del
agua

Trabes para repartir
concentraciones de

carga a los chalanes

PLANTA

(?) Gato de arena
(2) Armaduras
(§) Bastidor para

alojar gato de
arena

(^Gualdras de

(§) Bastidor para alojar
gato de arena

|j^) Marco fijo
Marco móvil

Armadura

Cilindro

Ménsulas para^poyar
los gatos hidráulicos

Gatos de arena

Z) Articulacio'n

^XD Chalan
ro de refuerzo

sección — Lecho cauce

] a ios cnaiones • del Clll,nd™ 'l .

1370 m
430 m \~ 430 m . 510 m , 430m , 430 m

L_ 4 50m

Armadura metálica de 1370 m de claro de 4 50 m
de peralte articulada en sus apoyos .fabricada con
los siguientes perfiles cuerda superior 2Zs(de
6"x 3/8" cuerda interior 2Zs de 4x5/16 , (
diagonales y montantes 2Zs de 2 1/2x1/4 ,
los marcos NS y PQ se construyeron con
iguales perfiles

DETALLE DEL MARCO"NS"

F.g 10 Procedimiento de construcción e hincado de cilindros sin perder
forros metálicos ycolando el cuerpo de los cilindros fuera del nivel
del agua



Flujo del agua

;*;>-

Fig 11 Control de flujo en el hincado de cilindros

Costales con

arcilla



Esclusa de personal

Cuchillo

penmetral

«ea Cable de etüvaaon

Esclusa para los desechos

Esclusa de personal

Fig 12



CRITERIOS PARA EL DISEÑO ESTRUCTURAL
DE ZAPATAS Y PILOTES.

ING. CARLOS MARTÍNEZ

El proyecto estructural de una cimentación consta principalmente de las
etapas presentadas en el siguiente diagrama.

PRO/KTO «TRüCíUSL

Técnicas oe oitáoo -*-

souciTftciofaes

CONCRETO

ACCR.0

MAMPOSTERA

SvPéRéJT/IUCÍüKA

RfeftCClOW OcL Í0£W

R€GUHC?iTOS

'VCGLAf',ewt05

iBiiin fiU'KTl/Ml

C-ÍN^ACTCMnicM Pfi Sv3^(/fto

Trataremos de analizar brevemente cada uno de los pasos indicados
arriba.

I .- SOLICITACIONES.

I-A: SUPER ESTRUCTURA.

Respecto a las cargas que tendrá que sooortar la cimentación por
efecto de la super estructura, es conveniente mencionar la parte refe—
rente a las cargas vivas y accidentales. En los reglamentos de cons
trucción y especialmente en el Distrito Federal, se considera la mfluen
cía del área cargada en la determinación de las cargas vivas; el ente—
no general, a grandes rasgos, consiste en reducir su valor a medida -
que el área tributaria, para el diseño de cualquier elemento aumenta.
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Esto resulta lógico ya que a medida que el área tributaria aumenta, dis
minuye la proDabilidad de que toda ella este cargada.

Ya que la carga directa de la superestructura a una zapata o a un-
pilote proviene de áreas tributarias muy grandes, para la mayoría de —
los casos, estos elementos estarán diseñados para las menores cargas-
vivas que especifica el Reglamento.

Lo anterior resulta importante, si pensamos, por ejemplo, que pa
ra el caso de edificios de oficinas, la carga viva representa aproximada
mente el 20% de la carga total de la superestructura.

Cuando el diseño de la cimentación esta dominada por el efecto de-

hundimiento, el reglamento del Distrito Federal, reduce aún más el va—
lor de las cargas vivas de diseño, debido a que además de la considera—
ción anterior, existe el hecho de que los Hundimientos dependen del tiem
po, y la probabilidad de que toda el área este cargada durante todo el tiern
po resulta mucho menor.

En el mismo reglamento se hace también distinción para la carga ~
viva cuando se diseña para la combinación de cargas accidentales, debido
a su carácter aleatorio y a su corta duración.

I-B- ZAPATAS.

Para determinar los elementos mecánicos que actúan sobre una za
pata, es necesario primero, efectuar el análisis estructural basándose en
ciertas hipótesis para idealizar las condiciones de frontera de la estructu_
ra en su cimentación. La obtención de las verdaderas condiciones, imph_
ca un proceso demasiado engorroso ya que existe una intervención entre
suelo y estructura que define el grado de fijación de la zapata con el sue
lo.

En la mayor parte de los casos no es común resolver el problema -
en forma completa; resulta mas conveniente elegir la condición mas des
favorable para el diseño de la superestructura por un lado y para la cimen
tación por otro.

Si al analizar la superestructura r> supone, por ejemplo, que las -
columnas están articuladas en la cimentación, y conservamos la misma -
hipótesis en el diseño de las zapatas, estas estaran calculadas para resis_
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tir fuerzas horizontales y verticales pero no podrán soportar la existen
cia de un momento; resulta por lo tanto, conveniente cambiar la hipótesis
inicial para el diseño de las zapatas, ya que, independientemente de las -
suposiciones que adoptemos, la estructura no está comprometida a seguir
las, y resulta algunas veces ilógico forzarla a comportarse conforme a -
nuestra idealización.

Generalmente, la solicitación sobre una zapata queda reducida a —
fuerzas horizontales, fuerzas verticales y momentos, la función de ella-
es transmitirlos transformándolos de manera que el suelo pueda soportar
los; obviamente la zapata, por ser un elemento de transmisión deberá re
sistir los elementos mecánicos de la superestructura y los resultantes de
la reacción del terreno.

La reacción del terreno implica nuevos problemas, ésta puede va—
riar dependiendo de la rigidez de la zapata y las carácterfsticas del suelo.

I-C: PRESIÓN DE CONTACTO .

La presión que actúa entre la base de la cimentación y el suelo, re
cibe el nombre de "presión de contacto" . Resulta importante la determi
nación de la forma en que se distribuye esta presión porque de ésta se ob
tendrán los elementos mecánicos que deberá resistir la cimentación por-
efecto de la reacción del terreno.

En el caso de zapatas rígidas, por necesidad los asentamientos de-
la base de la zapata serán uniformes, por lo que la distribución de presio
nes en la base de esa zapata es idéntica con la distribución de carga re
querida para producir asentamientos uniformes del área cargada. Si el-
subsuelo consiste de un material perfectamente elástico, de arcilla o de-
arena conteniendo capas gruesas, de arcilla blanda, un área uniformemen
te cargada adopta la forma de una campana. Para obtener asentamientos
uniformes será necesario cambiar parte de la carga del centro a las ori
llas, por lo tanto, la presión de contacto en la base de una cimentación —
rígida aumentará en los puntos de pequeños asentamientos y disminuirá -
en los de asentamientos mayores hasta que el diagrama de presión de con
tacto sea el que produzca asentamientos uniformes.

A partir del análisis elástico de Boussinesq para una zapata rígida-
circular, se puede obtener una distribución como la de la fig. (1).
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La presión en el centro será la mitad de la uniforme, incrementán
dose a medida que se acerca a los extremos, en donde teóricamente se —
vuelve infinita. Realmente, en los extremos existe una fuerte concentra
ción de esfuerzos que provoca una plastificación que redunde en una nueva
redistribución como la de la línea (a) de la fig. (1).

La distribución de la presión de contacto para una cimentación rígi
da soportada por un suelo no cohesivo se muestra en la fig . (2). En este-
caso, la presión es mayor en el centro y disminuye hacia las orillas .

Para zapatas flexibles, la distribución de presiones dependerá de la
relación de rigidez entre la zapata y el suelo, una medida de la rigidez -
del suelo es el llamado "coeficiente de reacción" que resulta de la ideali
zación del suelo como un resorte, las unidades de este coeficiente general_
mente son kg/cm3 y se puede definir como la fuerza necesaria para defor
mar un centímetro un área cargada de un cm2 de suelo.

De esta forma el suelo puede ser representado como una serie de re
sortes independientes e igualmente espaciados. El error introducido por-
este modelo es mayor para vigas cortas y rígidas, pero resulta menor pa
ra el caso de vigas largas y flexiles.

El cálculo para el caso de una cimentación flexible en un medio elás
tico discreto resulta muy laborioso y trae consigo complicaciones materna
ticas de importancia, algunos casos relativamente generales pueden ser -
obtenidos a partir de líneas de influencia y tablas calculadas de antemano
que aparecen en manuales especializados.
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En la práctica es común suponer la distribución de presiones a par
tir de una línea recta determinada por el tipo de solicitación y suponiendo
un comportamiento elástico uniforme. Esto, el algunos casos, puede con
ducir a subestimar el efecto de la presión de contacto escogiendo simplifj.
caciones que resulten del lado de la segundad.

Si la diferencia entre la distribución de presiones calculada y la —
real resulta muy grande y del lado de la inseguridad, el nesgo puede ser
eliminado incrementando los factores de segundad.

La suposición de una reacción lineal, permite determinar la distri
bución de presiones para el caso de una zapata sometida a carga vertical-
y momento, resulta casi primitivo tratar de fijar esta distribución para -
hipótesis no lineales.

Para este caso, y usando una distribución lineal, existen 2 posibili
dades en la forma de la reacción del suelo dependiendo de la relación en
tre el momento y carga axial.

:£• m»

(Ti» " C"» i,z¡ i, !>>

G*p+ Gm 1
Gptfjm

FIG 3 FIG 4
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L ' ¿sfuerzos en el suelo resultarán de la suma de los producidos por el to
menro flTm) y los de la carga (0». Para el caso de la Figc 3 la relación-
entre el momento y la carga axial es tal, que los esfuerzos CTm<(Tp provo -
cando solamente compresiones en el suelo. En la fig. 4 se presenta el caso
en que Cjmtfp aquí, la distribución de presiones presenta una zona (a-b) en
la que el suelo está sometido a esfuerzos de tensión que no puede soportar,
esto conduce a considerar únicamente como efectivo el diagrama entre b y-
c y despreciar la zona en tensión.

i-D. PILOTES

Los pilotes deberán resistir solicitaciones adicionales a las de las zapatas, -
éstas pueden ser enumeradas como sigue:

a) Compresión bajo las cargas verticales permanentes de diseño

b) Compresión provocada por fuerzas de fricción negativa,

c) Compresión causada por las fuerzas de impacto durante su hincado.

e) Flexión provocada por fuerzas horizontales.

f) Flexión por excentricidades en la aplicación de la carga definiti
va o

g) Efecto de esbeltez en las porciones que no están soportadas late -
raímente.

a) Sobre las solicitaciones por cargas verticales, éstas pueden ser obtenidas-
a partir del análisis de la superestructura con las consideraciones meneo-
nadas anteriormente.

b) Cuando el pilote se encuentra apoyado sobre su punta, en casos como el-
del Valle de México, el hundimiento natural del valle introduce fuerzas -
en las paredes del pilote que serán función de su área y de la fricción -
que pueda desarrollarse entre suelo y pilote. En algunos casos estas fuer,
zas pueden llegar a ser de gran importancia y provocar la falla del ele -
mentó cuando no son tomadas en cuenta.
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c) La fuerza aplicada al pilote durante su hincado, resulta de la ampliación
dinámica del peso del martillo usado. Esta solicitación puede ser calcula
da en función del peso del martillo, altura de caida, velocidad del mov¡_
miento del martillo y de la resistencia que opone el pilote a ser hincado.

La teoría del impacto dinámico implica que la capacidad última del pilo
te es la misma que la resistencia última al hincado y conduce a la llama_
da fórmula dinámica de hincado. La fórmula puede ser utilizada tanto --
para valuar la fuerza de impacto como para deducir la capacidad de car
ga del pilote.

d) En las cimentaciones sobre pilotes, las cargas de traba¡o generalmente son
compresiones directas, los esfuerzos debidos a flexiones durante el trans -
porte y almacenamiento de los pilotes resultan de importancia ya que pue
den provocar tensiones en materiales cuya resistencia a este esfuerzo es -
nula. El preesfuerzo en pilotes precolados en la mayona de los casos —
responde a este tipo de solicitaciones.

Resulta conveniente que los pilotes tengan perfectamente definidos los pun
tos en los cuales deben levantarse y las zonas donde deben apoyarse du -
rante su almacenamiento.

e) Un pilote o grupo de pilotes solicitados por una fuerza horizontal, plan -
tean el problema de determinar la forma en que el terreno reacciona a es
ta fuerza.

La distribución de reacciones horizontales del suelo, dependerá fundamen
talmente de la relación de rigideces entre el pilote y el suelo. La sim -
plificación del coeficiente de reacción resulta útil para idealizar la inter_
acción como la de una viga en cimentación elástica. Otro factor que in
fluye en la distribución de la reacción, es el grado de libertad al giro -
que presenta el pilote en su extremo superior.

Para determinar con presidan aceptable la influencia,del terreno rn los-
elementos mecánicos que debe soportar el pilote a lo largo de su altura -
cuando éste está sometido a fuerzas o momentos en su extremo superior, -
existe un traba,o presentado por L. C. Reese y H. Matlock en el que —
proporcionan gráficas adimensionales para determinar las deformaciones y-
elementos mecánicos de pilotes para diferentes relaciones de rigidez entre
suelo y pilote. Las gráficas toman una forma parecida a las figuras si
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guientes:

FIO 9

FIG 6

COEFICIENTE DEDEFLEXIÓN COEFICIENTE DE MOMENTO COEFICIENTE DE CORTANTE

En las gráficas de la figura 5 se puede observar la variación aproximada
de deformaciones, momentos flexionantes y fuerzas cortantes a lo largo -
de la profundidad del pilote para el caso de un pilote sometido a un mo
mentó en su extremo libre. En la figura ó se presenta la variación de -
los mismos factores para una fuerza horizontal en el extremo libre.

El ,1/8
Las gráficas se presentan para diferentes valores de I" = (-y >
do (f), el coeficiente de variación del módulo de elasticidad del suelo —
con la profundidad, y El las propiedades de rigidez del pilote. Esta va
riable repiesenta la ¡elación entre las rigideces del suelo y pilote.
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f) En algunos casos la carga vertical aplicada al pilote no es colineal con el
e¡e del mismo, esto provoca una excentricidad que puede ser analizada co
mo la combinación de una carga axial y un momento en el extremo supe -
rior del pilote. Los efectos de ambos elementos mecánicos pueden ser de
terminados por separado, utilizando para el caso del momento, gráficas se
mejantes a las mencionadas anteriormente.

g) Debido a que el suelo que rodea a un pilote confina lateralmente a éste,-
el efecto de pandeo dependerá de la magnitud de este confinamiento.

El soporte lateral proporcionado por casi todos los suelos excepto los muy-
suaves o casi fluíaos se ha visto generalmente que es suficiente para evitar
que el pilote falle por pandeo en las porciones enterradas.

Para pilotes en los que una parte está embebida en agua, lodo o arcilla -
blanda incapaz de soportar carga y que están diseñados por resistencia en-
la punta o por fricción en su parte inferior, debe revisarse el pandeo.

Se ha demostrado teóricamente que debe verificarse el pandeo solamente -
si:

JL ^ f\< i y p max
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en donde C representa el coeficiente de reacción horizontal del suelo por
el ancho del pilote.

II.TÉCNICAS DE DISEÑO

II-A.- ZAPATAS:

En su gran mayoría laszapatas se construyen en concreto, las consideracio
nes para su diseño deberán estar basadas en las especificaciones correspon
dientes de los reglamentes especializados. Los más comunes en nuestro me
dio son los del A.C.I. y el del Departamento del Distrito Federal. Men
cionaremos brevemente partes importantes de cada uno de ellos.

Debido a las características de las cargas accidentales, en la ciudad de -
México, es permitido incrementar los esfuerzos admisibles en un 50% para
el acero y un 33% para el concreto cuando el diseño esta regido por la -
combinación de las cargas muertas, vivas y accidentales más desfavorable.



El esfuerzo cortante admisible en zapatas, que puede tomar el concreto
sin refuerzo especial, no podrá ser mayor que

iTcz = 0 5 V~fc—

Este valor es el doble del aceptado para trabes y columnas. En caso de
que el esfuerzo calculado sea mayor que éste valor, deberá reforzarse la
sección, pero no se puede aceptar que . Esta condición es -
más liberal para otro tipo de elementos en los que se permite reforzar —
hasta

Se consideran como secciones crirlcas para el diseño por adherencia y —
flexión las siguienres.

a) En zapatas que soportan elementos de sección rectangular de concre
to o elementos apoyados en bases metálicas, el plano tangente vert[_
cal a la cara de dicho elemento o placa.

Tratándose de elementos de sección circular, el plano vertical tan -
gente a la cara de un elemento de sección cuadrada, concéntrico -
con la circular y de Igual área que ella.

b) En zapatas que soportan muros de piedra o tabique, la sección medj_
da entre el palo y el eje del muro.

Para el diseño por tensión diagonal, se tomará a -j hacia afuera de-
la sección crírica para flexión. Se diseñará para resistir una fuerza
cortante igual a la resultante de cargas y reacciones que obren en -
la zona limitada por la sección crírica de tensión diagonal.

Fie T
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En las figuras ( 7 y 8 ) se muestran las secciones criíicas para flexión y adhe
rencia (a-a) y las críticas para tensión diagonal (b-b).

En la figura (9), la sección (f-f) deberá soportar la presión del área (A).

Se ha encontrado que para zapatas de columnas, la distribución de momentos
en cada sentido no es uniforme, siendo mayores los momentos en las franjas -
directamente por debajo de la columna y menores hacia los bordoso Sin em
bargo, al aproximarse a la ruptura, el refuerzo en las franjas intermedias al
canza su limite de fluencia, lo cual obliga a las franjas laterales a resistir -
un mayor momento.

Una fila por flexión ocurrirá únicamente una vez que todo el refuerzo en la-
zapata haya alcanzado su límite de fluencia.

Il-B PILOTES:

En el análisis de solicitaciones mencionado anteriormente, hablamos del efecto
del soporte lateral de los pilotes y hemos concluido que en la mayoría de los
casos, éste es suficiente para prevenir el pandeo; por lo tanto, los pilotes de
berán diseñarse como columnas cortas y su diseño estará regido por las especi_
ficaciones para este tipo de elementos.

Para los casos en que existe posibilidad de pandeo, o el pilote esté solicita
do por la combinación de flexión y carga axial, su diseño deberá ajustarse a
las especificaciones generales de columnas.

Es conveniente mencionar, la gran diferencia que puede existir entre los fac
tores de seguridad para pilotes de fricción.

En la mayor parte de los casos, basándose en las especificaciones de los re -
gIamentos, el factor de seguridad del pilote a fallar como estructura, y el —
factor a su capacidad de carga por efecto de la resistencia a la fricción son-
muy diferentes.

Esta diferencia nos hace construir pilotes cu/o diseño no está equilibrado, el-
pilote es mucho mas seguro a una falla estructural que a una de su capacidad
de carga; o sea que siguiendo las especificaciones, casi siempre desperdicia -
mos material en los pilotes.

9 II



Este efecto puede ser disminuido si el diseño estructural se base en la teo
ría de resistencia Última en donde el factor de seguridad es mucho más coni
trolable.

tz



CIMENTACIÓN POR MEDIO DE PILAS.

JUAN J. CORREA RACHO, l.C.,M.en C.

No existe una frontera bien definida entre los pilotes y las pilas de cimenta
ción, pero generalmente esta última denominación se reserva para los elementos -
usualmente cilindricos de mayores dimensiones transversales que las de los pilotes
apoyados por punta en un estrato resistente o en roca, construidos dentro de una ex
cavación o perforación previa y que pueden tener una ampliación en su base, denoml
nada "campana".

Este procedimiento se ha usado mucho en la construcción de los rascacielos
de la ciudad de Chicago desde fines del siglo pasado, habiéndose desarrollado el
procedimiento que lleva su nombre.

El procedimiento Chicago consiste en efectuar una excavación a mano has
ta la profundidad de desplante, posteriormente Introducir el armado y finalmente
rellenarla de concreto. Aunque a primera vista el procedimiento parece sencillo,
en la práctica puede ser muy laborioso y costoso debido a la necesidad de emplear
ademe y a la presencia del nivel freático.

En el año de 1950 se empleó por primera vez este procedimiento en la ciu
dad de México, en la recimentación de una estructura apoyada sobre pilotes de-
madera trabajando por punta, la cual presentaba fuertes hundimientos diferencia
les.

La estratigrafía en el lugar es, a grosso modo, la siguiente* un depósito -
superficial de limo poco compacto de unos 5 m. de espesor, interestratlficado con
capas de arena, un depósito de arcilla de alta compresibilidad y baja resistencia
hasta una profundidad de 24 m., con lentes de arena fina y un estrato resistente
de arena limosa muy compacta de unos 3 m. de espesor el cual se apoya sobre un
2° depósito de arcilla de unos cuantos metros de espesor, y de mayor resistencia
y menor compresibilidad que el depósito superior.

El nivel freático se encontraba a una profundidad de unos 3 m. y los nive
les piezométricos se presentaban muy abatidos por el bombeo de un pozo profundo
del sistema de agua potable de la ciudad que se localizaba a una distancia de -
unos 50 m. de la estructura.

Para determinar el estado de los pilotes de madera, se hizo una excava
ción ademada de unos 2 m. por 2 m0 de sección y 15 m. de profundidad. En ella
se encontró que los pilotes entraban y salían de la excavación, con inclinado
nes hasta de 30° y quiebres en las juntas entre los tramos por la falta de rigidez
de dichas ¡untas.

Se decidió tomar las cargas del edificio mediante pilas cilindricas huecas
de concreto armado, de 1.20 m. de diámetro exterior y 0.60 m. de diámetro interior

# # §
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apoyadas a 24 m. de profundidad por medio de una campana de 3 m. de diámetro.
Se construyó una pila por cada una de las columnas más cargadas, habiéndose com
pletado la recimentación con pilotes precolados de secciones, hincados a presión
hasta el mismo estrato resistente, para recibir las columnas más ligeras. Prevlamen
te a la recimentación se construyeron 2 pozos profundos para abatir aún más los n^
veles piezométricos y el nivel freático. El procedimiento constructivo se puede -
observar en la figura I. Primeramente se apuntalaba la columna por recimenrar, en
varios niveles y de acuerdo con su carga. Posteriormente se efectuaba una excava
ción a cielo abierto hasta unos 2 m. de profundidad, por debajo del lecho inferior
de las trabes de cimentación. A continuación se armaba dentro de la excavación,
un cilindro de acero de 1.80 m. de longitud y 1.20 m. de diámetro, uniendo sus 2
mitades mediante una junta impermeable. Este cilindro se hincaba mediante gatos,
hasta el fondo de la excavación inicial, posteriormente se hincaba un 2_ cilindro
sobre el anterior, hasta empotrar su cuchilla en los depósitos de arcilla impermea
ble, procediendo a efectuar la excavación a mano, y ademando con medios cilin
dros de acero armados en el lugar hasta llegar a la profundidad de desplante, co
mo se puede observar en la figura 2. Posteriormente se introducía el armado por -
secciones y se colaba recuperando el ademe.

Cuando en el subsuelo se presentan numerosos estratos permeables y el nivel
freático se encuentra cerca de la superficie del terreno, se ha preferido usar el mé
todo Gow, el cual consiste en hincar cilindros de acero de unos 2 m. de longitud,
excavar a mano el suelo hasta la cuchilla del orimero e hincar el siguiente dentro
del anterior, para lo cual se necesita disminuir ei diámetro del inferior en unos -
5 cm. En esta forma se pueden hincar varios cilindros hasta llegar a la profundidad
de desplante, pudiéndose abrir una campana (Fig. 3).

Los métodos de excavación a mano descritos, han sido reemplazados por
otros más rápidos y económicos, a raíz del advenimiento de ¡as máquinas perfora
doras de gran diámetro, como las que se muestran en las figuras 4, 5, ó y 7.

La máquina Williams opera a base de rotación una broca helicoidal a la
cual se le aplica además una fuerza vertical. La descarga del suelo excavado se
hace girando la broca a gran velocidad, por lo que el material se desprende por
la fuerza centrífuga, quedando alrededor de la perforación. Es necesario que el
material tenga cohesión para que pueda ser extraído por esta broca.

La máquina Benoto tiene un sistema de gatos mediante los cuales hinca un
tubo de ademe, imprimiéndole un movimiento de semi-rotación horizontal y otro
vertical; además tiene un cucharón, del tipo de los de almeja, para extraer el
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material del interior del tubo, pudiéndose introducir un trépano para atacar los
materiales cuando son muy duros.

La perforadora Calweld mueve, a base de una mesa giratoria una pieza
que le transmite el movimiento a las barras de perforación, las que en su extremo
inferior llevan un bote. La descarga del material producto de la perforación se
hace jalando el bote hacia un lado de la perforación y abriendo el fondo de di
cho bote.

En Europa se han desarrollado extensamente, además, los procedimientos
de perforación a base de circulación inversa de lodos, como el que se muestra
en la figura 7. En dicho procedimiento, el ataque se efectúa por medio de una
broca trabajando a rotación, las barras de perforación son accionadas por una me
sa giratoria y constituyen la tubería de succión de una bomba que absorbe los -
productos de la perforación y el lodo bentonítico, el cual mediante un proceso
de cribado es regresado a la perforación por la parte superior.

Existen también en el mercado diversos dispositivos para adaptar a las dra
gas, para usarlas como perforadoras. Generalmente consisten de un motor y un"
mecanismo de corona y piñón el cual le imprime un movimiento de rotación a las
barras de perforación, las que pueden tener en su extremo, diferentes dispositivos
de ataque.

La descripción anterior no pretende ser exhaustiva sino únicamente dar -
una ¡dea de cuales son los equipos más usuales actualmente y de la forma en que
trabajan.

Para ilustrar el empleo de las máquinas perforadoras en la construcción de
pilas con un nivel freático cerca de la superficie se describirán 2 casos.

El primero se refiere a una obra ejecutada en la ciudad de México en la
que se cimentaron 3 edificios de 17 niveles con 200 pilas precolados con diáme
tros exteriores variables entre 1.00 m. y 1.50 m.

El subsuelo en el lugar estaba formado por un depósito de arcilla blanda
con boleos aislados hasta una profundidad de 17 m., a partir de la cual se loca
lizó un depósito de arena poco limosa muy compacta. El nivel freático apareció
a una profundidad del orden de los ó m.

Las pilas se proyectaron para apoyarse a los 17 m. de profundidad.
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El procedimiento constructivo empleado fue el siguiente. Primeramente se
procedió a ejecutar las perforaciones con máquina rotaría adaptada a una draga,
las cuales se ademaron con lodo bentonitico.

Mientras se ejecutaban las perforaciones se colaron las secciones de -
2.50 m. de altura y un peso de cerca de 7 Ton. en un, patio de la misma obra
(Fig. 8). Dichas secciones tenían placas de acero soldadas al refuerzo longitu
dinal, las cuales servían para unir unas con otras mediante soldadura (Fig, 9) „
Siguiendo este procedimiento se unían 4secciones las cuales eran introducidas
a la perforación respectiva (de un diámetro ligeramente mayor que el exterior de
las secciones) mediante una grúa de 50 Ton. de capacidad. Como la profundidad
del estrato de apoyo era de 17 m. y la altura de las 4 secciones de 10 m. fue ne
cesario colgar las 4 secciones de un marco de acero apoyado en el terreno median
te 4 estrobos. Posteriormente se liberaba la pila de los 4 estrobos simultáneamente
jalando hacia arriba los tarugos que los sujetaban, cayendo la pila desde una altu
ra de 7 m., hasta descansar en el estrato resistente (ver figura 10). Posteriormente
se bajaban las secciones restantes yse soldaban interiormente, las uniones en el
lugar, sobre el nivel de aguas freáticas. La última sección estaba provista de va
rlllas de anclaje para ligar la pila con las trabes de cimentación (Fig. II) Final
mente se colaba el tapón inferior, bajo agua, con tubo trémie (Fig. 12).

En el primer edificio se comprobó la resistencia del estrato de apoyo en
cada pila mediante pruebas de penetración normal. Los hundimientos observados
han sido prácticamente nulos con respecto a un banco de nivel profundo.

El segundo caso se refiere a una cimentación para un edificio comercial
localizado en la zona de transición entre los depósitos volcánico-lacusrres y -
los de las márgenes del antiguo lago de Tenochtitlán.

El perfil de suelos simplificado era el siguiente. Estratos alternados de
arcilla con materia orgánica y arena poco compacta hasta una profundidad de
II m. Un depósito de arcilla de alta compresibilidad y resistencia baja de 4 m.
de espesor, suprayaciendo estratos limo arcillosos y areno-limosos cuya com
pacidad aumentaba con la profundidad.

Por requisitos arquitectónicos se necesitaba excavar hasta una profund^
dad de 6 m. por lo que se instalaron bombas de pozo profundo hasta 12 m. para
abatir el nivel freático a 9 m. desde el nivel de la banqueta* estando originaJ
mente a 1.50 m. de profundidad.

Como las presiones de poro eran nulas en el estrato resistente se deci
dió proyectar una cimentación a base de pilas coladas en el lugar y apoyadas
a una profundidad de 23 m.
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El procedimiento constructivo fue el siguiente Primeramente se hincaron
tubos dé ademe hasta una profundidad de 15 m. (Figs. 13, 14 y 15). Como la arci
lia es Impermeable, el agua freática quedaba suspendida y aislada de los estratos
permeables que se encontraban por debajo del extremo inferior del tubo de ademe.
Estos estratos no iban a aportar agua ya que su presión de poro era nula. El paso -
siguiente consistió en limpiar con una perforadora el ¡íterlor de los tubos de ademp
hasta el estrato resistente y abrir las campanas en seco y a mano.

El colado del concreto se efectuó mediante un tubo "Tremie", al mismo -
tiempo que se recuperaba el ademe con el auxilio de gatos y una grúa (Fig. 16)

El problema que se tuvo en esta obra fue el deslavado de la lechada de
cemento por el flujo de agua en los primeros 2 m. de la pila, al extraerse la tu
bería de ademe, habiéndose tomado la resolución de demoler toda la porción —
afectada. En las pilas faltantes se coló un tramo adicional de 2 m. para equili
brar la presión del agua, el cual se demolió posteriormente.

En algunos casos de construcción de pilas con nivel freático muy superfi
cial se recurre al ademado de la perforación con lodo bentonítico y al colado -
posterior con tubo "Tremie" bajo lodo. El autor considera este procedimiento pe
ligroso ya que puede haber discontinuidades del concreto por derrumbes y varia
dones de la sección transversal si la densidad del lodo es inadecuada.

Con relación a la capacidad de carga de las pilas, se debe hacer hincapié
que éstas siempre se proyectan para trabajar por punta, ya que los depósitos supe
riores al de apoyo son de resistencia menor. Para el cálculo de esta capacidad se
puede hacer uso de alguna fórmula, como las de Terzaghi, Meyerhof o Berezantsev,
teniendo siempre presente sus limitaciones, ya que ninguna de ellas representa el
fenómeno de la falla de un cimiento profundo, por lo que hay que aplicarles un
factor de seguridad adecuado.

En el caso especial de la ciudad de México, hay que tener presente que
el abatimiento de los niveles piezométricos produce 3 efectos La fricción nega
tiva por consolidación de los depósitos arcillosos superiores al de apoyo, la dis
minución de la presión de confinamiento sobre la capa resistente al "colgarse" el
suelo suprayacente del fuste de las pilas y, por consiguiente, la disminución de
la capacidad de carga cuando el suelo no es cohesivo y por último, el aumento
de la presión efectiva en el estrato resistente por disminución de la presión de -
poro, incrementando la capacidad de carga.
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>Actualmente la confianza que se tiene en la resistencia de los depósitos
arenosos compactos ha conducido a recomendar cadai vez mayores cargas, —
olvidando que la trituración de las partículas puede ocasionar hundimientos que
pueden ser peligrosos para el buen funcionamiento de' las estructuras.

Los procedimientos de construcción afectan también la capacidad de - ¡
carga de las pilas, como por ejemplo, cuando el estrato de apoyo es arenoso,
pero con un alto contenido de arcilla, su resistencia puede disminuir después
de la perforación si ésta se encuentra llena de agua, por expansión de la arci
lla.

Para tomar una decisión respecto al empleo de pilas o pilotes, será ne
cesarlo considerar varios factores, siendo los más importantes los siguientes:

I.- Magnitud de las cargas y claros entre columnas.
2.- Condiciones geotécnicas „
3.- Condiciones hidráulicas.

Un diseño estructural a base de grandes claros y con fuertes concentra
dones llevará a pensar en una probable solución a base de pilas debido a su
mayor capacidad de carga, por lo que I ó2 elementos agrupados por debajo -
de las columnas podrán tomar toda la carga, reduciendo notablemente la es
cuadría de las trabes de cimentación.

La presencia de un estrato resistente o roca a poca profundidad hace
más económica la solución de pilas que la de pilotes si los otros factores son
también favorables. Cuando se encuentra boleo en los suelos localizados por
arriba de la posible capa de apoyo o de la roca, en general, habrá que pensar
en eliminar las soluciones a base de pilotes y recurrir a pilas o cilindros.

La presencia de un nivel freático superficial incrementa mucho el -
costo de las soluciones a base de pilas, por lo que en tales condiciones será
preferible el empleo de pilotes, si los demás factores son favorables hacia -
su empleo. El abatimiento de los niveles piezométricos en los estratos permea
bles hace menos crítico el problema del agua en la construcción de pilas.

Finalmente un punto que conviene considerar es el de el cálculo es
tructural de las pilas de concreto. En los diseños estructurales se observan -
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soluciones con un alto porcentaje de acero y otras con un porcentaje muy ba|0.
Si se toma en cuenta que las posibilidades de flambeo de un pilote de un pilote
son muy remotas, no cabe duda que las pilas no pueden tener ese tipo de falla,
por lo que las especificaciones de columnas no son aplicabíes a estos elementos.
Por lo anterior, se recomienda diseñar las pilas como piezas cortas y considerar
porcentajes*cle acero inclusive menores que los que permiten las especificaciones
para columnas de concreto.

Diciembre de 1971
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DISEÑO ESTRUCTURAL METRO

ING. FERNANDO RAMIRO LALANA

VIERNES 10 DICIEMBRE DE 1971 .

20.30 A 22.00 HRS.



I.- INTRODUCCIÓN

Esta parte del curso se referirá a los procedimientos de cálculo utilizados para el

estudio del comportamiento de las estructuras del "Metro" sometidas a acciones -

provenientes del suelo.

Se han escogido como temas a tratar los siguientes:

a) Análisis de "muro ademe"

b) Análisis de retículas de cimentación

c) Análisis del efecto de la eliminación de ¡untas flexibles en el túnel.

Aunque casi todas las estructuras del "Metro" por ser subterráneas, están íntima -

mente_reJacionadas con el suelo, debido a la escocés de tiempo, se han e legido

estos 3 tipos por ser considerados de importancia principal.

2.



II.- ANÁLISIS DE MURO "ADEME"

II.1.- GENERALIDADES

Dadas las características del suelo de la Ciudad de México y, la localización de

las líneas del "Metro", sólo en ciertas zonas fue posible hacer excavaciones -

con taludes para la construcción de túnel y extaciones. En donde no fue posible

se colaron, bajo lodo, muros de concreto con el fin de soportar, previo apunta-

¡acimiento, el empuje del suelo incrementado o no, según el caso, por la sobre-

caiga que representaba la existencia de edificios cercanos. Estos muros son los -

que aquí" se llaman "Muro ademe".

11.2. EMPUJE DE TIERRAS.

De los sondeos y pruebas de laboratorio realizados se obtuvieron, para cada zona,

los empujes de tierra a los que estarían sometidos los muros adicionando el efec

to de sobrecarga que representaban las construcciones vecinas. Estos empujes, -

calculados con la teorm de Rankin representaron las cargas para el inicio del

análisis.

Conforme la excavación aumentaba, se hacia necesario colocar puntales, lo que

hacia que el diagrama de presiones tendiera al de Terzaghi con una forma trape

cial, ujios diagramas fueron proporcionados por el Departamento de Mecánica de

Suelos.
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11.3.- PROCEDIMIENTO DE CALCULO.

El procedimiento de cálculo, basado en el de construcción, consistió en los si

guientes pagos a partir del colado de los muros:

a) Excavación hasta un cierto nivel determinado por la localización de -

la losa de techo o la resistencia del muro. En esta etapa se considera como em

puje el de Rankin.

b) Colocación del primer nivel de puntales y excavación hasta otro nivel

determinado por la estabilidad del muro. En esta etapa y en las subsecuentes se

considera como empuje el de Terzaghi.

c) Colocación del segundo nivel de puntales y excavación, hasta otro cier

to nivel determinado por la estabilidad del muro, resistencia de los puntales o -

resistencia del muro.

d) Esta y las demás etapas, en caso de existir, fueran iguales a la ante -

rior.

A continuación se reproduce el cálculo típico de un muro ademe.



III.- ANÁLISIS DE RETÍCULAS DE CIMENTACIÓN

III.1.- GENERALIDADES:

En pláticas anteriores se expusieron ya métodos para el análisis de retículas de

cimentación. Con objeto de no abundar en el tema se presenta aquí", exclusiva

mente un problema resuelto en computadora con el sistema STRESS. Dicho proble

ma es la cimentación del edificio del acceso poniente de la Estación Juárez.

III.2.- PROCEDIMIENTO DE CALCULO

Conocidas las cargas bajpdas hata la cimentación por las columnas, se anuló la

excentricidad mediante el uso de lastre. Supuesta la reacción del suelo como -

uniformemente distribuida, se calcularon las áreas tributarias correspondientes a -

cada columna y multiplicándolas por el valor de la reacción se obtuvieron las -

reacciones-concentradas "Q" en cada una. Estas sustraídas de las acciones "P" -

dieron como resultado un sistema de cargas "P-Q", en equilibrio, que es el que-

se aplicó a la cimentación.
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Con los valores de descarga por columna y con las áreas tributarias de cada nu

do de la cimentación, se procede a calcular las fuerzas "P - Q' .

Peso total de la estructura 8 123.79 ton

2
Área total de la cimentación 735.50 m

Carga sobre el suelo : 8 123.79 = 11.045 Ton/m2
735750

Nudo Área

Tributaria

Q P - Q

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

20

26

27

12.41

20.74

22.10

27.88

19.21

21.90

36.60

39.00

49.20

33.90

21.90

36.60

39.00

49.20

33.90

27.74

46.36

42.25

53.30

56.50

17.11

28.70

735.50

137.09 236.67 - 99.58

229.09 269.55 - 40.46

244.10 288.21 - 44.11

307.94 340.57 - 32.63

212.18 212.21 -100.03

241.89 318.65 - 76 76

404.26 368.49 35.77

430.76 394.77 35.99

543.42 473.84 69.58

374.43 451.84 - 77.41

241.89 347.46 -105.57

404.26 396.50 7.76

430.76 431.05 - 0.29

543.42 468.72 74.7o

374.43 457.41 - 82.98

306.40 361.62 - 55.22

512.06 500.57 11.49

466.66 448.09 18.62

588.71 400.15 188.56

624.05 534.70 89.35

188.99 108.46 80.53

317.00 214.31 102.69

8 123.79 8 123.79

77



P.X = M = 3 915.13

P.Y = M 3 7 510.89

P = 3 915.13 = 7 510.89
X Y

3 915.13 x Y - 7 510.89 X

Si Y» 32.20

.-. Y = 32.20 - 21.81 = 10.39

3 915.13 x 10.39 = 40 678.20

X = 40 678.20 - 5.415
7 510.89

X = 5.415 4-24.65 = 30.065

P = 3 915.13 = 723.015 4- on

P = 7 510.89 = 722.896
10.39

/8
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.TRUCTUREí CINEMACí.. aCC-Sii •'. . lS.. JUMLZ
'4UMBER OF-JOINTS 3^
NUMBER OF SUPPORTS -
UJMBER OF MENBERS 51
NUMBER OF LOADINCS
TYPE PLAÑE GK1D
METHOD STIFFNESS
T ABÚLTATE ALL
JOTNT/COCRDINATEo
1 '10.00 li'.uO
2 15.90' 10. uO
3 '22.20'10.Ou
4 ' 28.90'10.00
5 38.60'10.00
6 10.00716.00
7 -lí>.90^16.00
8 ' 22.20/I6.0C,
9 -28.90/16.00
10 38.60 '16.uO
11 •10.00/22.0C
12-15.c»0/22.00
.3 ¿2.20'J2.0d
l'4 2b.90'2 2.ú¡*
J5 38.60 ^2.0°
"6 10.00^28.'
11 lb.90'28.
\8 22.20/2tí.
19 28.90/2o-
20 38.60'2cS. 'i
21 10.00- 5 ' ")
Z2 15.9o'-- -<i
23 22.20/j¿. ,0
24 28.90'32.¿^
-25 Stí.óü^Z.k >
•2b 22.2."34.tv>
<Z7"23.9u/34.t>0
2*8 38. 60/3A. 6C
2*? 0.0'/ 10.00 S1^
^0 3 8.60' 0.00 S"V
-31 48.6004.60 S'
?2 10. 00 A2. 60 S"
33 3'T.G6 32.20

5cMBtR*PB0PEPlIES PflSMATIC A¿ 1.12 IY >.182:> IX O.JJ-)o
T'.IPU 3 5

,6 THKU 49 AZ 1.44 IY ..i>77 IX J.28J
,0 THRU 51 AZ 1.12 IY 0.1823 X -.096
52 ThRU 52 A¿ 1.44 IY O. .77 IX 2...8J
VEMeER INCIDENCES
1 1 2
2 2 3
3 3 4

4 4 5

- ¿ 7

c 3 b

7 4 9

f 6 7

, 7 tí

10 o 9

i. -j 10
12 7 i 2

2 o



TZ ^4

!EiVl-u.^

:C)NSTANTS
.OAüING 1
JG1MT LOADS
L FOFCE Z
? FOi.CE

FU"XE

4 FORCÉ
5 FOkCE _
6 -FOPC-fi-Z-

7 FORCÉ Z
o FOkCE
7 FGRCE
;c FOrct

ii rni'Cfc
\¿ rcwcE

li fUPCE
14 ro^cE
ib Fn-'cr

ib copl"1
.7 FOr'CE

z

z

z

z

z

z

z

z

z

Y

X

^C i. O ALL

-o7.39

-:.. 9

- ? 2 . 3 i'

-?.2Z
-Pl.j.3

- : 5 . 2 •>

71.7 >

74.¿2

117.93
-4 4. -8

-';4. >

43. ih

J.1.0 t

1?3. )b
-4 (.^0

-/ ?.'-"♦

2/
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T^UCTUHE, CIMENTACIÓN ÍCCC^C ?t:. EU. JJí,F»Z

CADI.NlG 1

M_KíiER

NLM2ER JlIM ShE^h re-CE TC-SITN M?ME'lT c- .01 4 > fcUMENT

1 -48.112 -w.3."l 2.4 . ó 6

> 4 •}. 11 2 j."1 (1 ¿4J. ?9

¿ ¿ -35.174 -...- 3c - i. "• .... 3

¿ i 35.174 u. 8 3o 4/j,.93

3 3 1.145 -7.3o9 -4 7-».. 3

.í 4 -1.14 5 7. i-39 <• 7 1. * b

4 4 c 6 . 3 7 5 3 . ' i 1 -47c.93

4 b -bó.37b — _.. ni -166.L5

5 2 -33.027 _j . 3 j>J - .S3

5 7 33.^27 -3.3 32 i<?" ,u9

6 3 --.8.09L 3 . i ""' 1 - '.J5

6 8 5 8.690 -Zi.lül 3-5, .49

7 4 -70.450 5.634 lw.30

7 9 7^.450 -5.6 34 -. 2.39

a 6 -'6.097 2.7 20 i ? .95

8 7 6o.097 -¿.7¿u _t>9. .1

9 7 -30.905 2.718 -2a2.oá

9 8 3^.905 -2.718 44 7.59

10 8 -11.731 -4. 3.,J -4 .. :4

10 9 11.731 4.3" 9 51 . 84

11 9 71.897 -8.483 -5' "i .79

11 10 -71.897 tí. 48". - 1 S 7 . 11

12 7 5.5'c Q -12.773 - i » .o9

1¿ 12 -3.5¿9 12.793 17 7.32

13 8 -3.5411 -¡•J.243 -3r9.52

13 13 3.^40 1" ,24f- 3 •« 76

14 9 -"1^.147 4 . 5 y 7 -4 j 'j. ;7

14 14 -6.147 -4.587 c>ii . 45

li. 11 -01.195 14.229 S/-.9 7

15 12 61.99 i -i4.?2'> J .' 4 . 7 /

lo 12 -5.9"3 2p. J6b - il -». 8

16 13 5.9U3 -2b.365 35 >.«.8

17 13 -14.463 13.8 ) 8 -31 .38

17 14 14.4L3 -1 3 . <"< • ó 41 .t.2 3

18 14 > i. 9 4 3 -1 1.5<í4 -4 i -.56

- d Ib -;. i.943 1 i.S>9¿ -1? .08

19 12 -8.822 -24.50-. - 1 0 6 . 3 8

19 17 n. 8 2 ? ?4.'"¡' 3 _;9.32

2 j 13 'ti.l'6" -rW.142 - >9 ' .¿1

' j
1 tj
i. < -43.0CI' 3 9.142 !jj.9í>

i
«_ i. 14 lo.4 96 - 1 i. 1 3 i -o'^.d'j

i •> - - - - . «,'rf — 1 .-. ] -47.^8
«*¿/



~ -.
- J 1 • *t .i i

-
4 •

.. 1

13.6i>

1 2J>'" — 1 /»'•_<_.

24 - O A - » .. .' o

24 -9 -51.2 7o

25 i.9 -7.422

25 20 7.422

26 17 -22.6b6

2o 22 22.«-.6

2? i.8 ó5.b/3

2" 23 -o5. -a t~2>

2... 19 3í3.1íj

2a 24 -31^.13:

29 23

29 24 - 1.573

30 24 5 7).439
) 30 33 -570.439

31 24 -2JJ.72 5

31 27 209.7¿c

32 29 26.4 / ,

. 32 1 -2r .
1

1 33 30 '43

i 33 5 .743
i

34 28 -29.270
1

34 31 29.2 70
I

1 35 21 27.026
1

1 35 32 -2 7.026
í 36 22 -42.325

3o 23 42.325

37 26 6(<.042

2,1 27 -69.04¿

38 20 124.062

38 2b -124.062

39 15 -13.3tí5

39 20 13.385

40 10 -17.678

40 15 17.678
(

41 5 -45.497

41 10 45.497

42 16 7.554

j 42 21 -7.554

J 43 21 -19.471

\ 43 22 19.471
) 44 23 -28.328

44 26 28.328

45 27 -0.774

45 34 0.774

46 25 3.811

4& 28 -3.011

47 1 -10.799

47 6 10.799

48 6 0.078

48 11 -0.078

49 11 -21.956

49 16 21.956

30 33 -120.251

50 25 120.251

51 .53 -32.310

5l 34 32.310

52 34 -33.080

52 28 33.080

34. 1 '9 - 4 no;

"*""3~i. i ^9 .39-5-.-"4 c

5 :>. - l i -363.34

- 5 3 . o 1 •.. 19.79

-5.404 ltí.33
5.4W4 o3.66

-5.247 -195.38
5.247 291.38

-7¿.260 -114.46

71."o -160.94

-5.. lo-j -606.90

51.---_ -729.25
3 \J • z> ^ -268.38

-5v.5^3 -77.15

-77.9 36 25.57

77.906 -687.28

0. 3r'd 600.63

-0.30 8 -119.U9

-25.325 -284.78

25.325 "i.OO

O.iOO 42?.7 8

0.000 -115.35

-54.892 0.00

54.892 292.70

0.000 7.r«l

0.000 -288.U9

416.583 -193.78

416.583 41 1.44

273.119 -."•'). .". 1

273.119 --99.2 7

423.488 -.Pl.64

423.488 -190.41

477.154 -2'«o .73

477.154 J1 7 . j 5

354.469 -i52.25

354.469 25r .33

166.856 x i.2. 24

166.856 160.74

-73.659 -149.90

73.659 1)o.l7

125.1^8 -73.65

125.198 1.36. 54

263.314 -2-5.13

263.314 27j. 12

154.0 32 199.,7

154.0 32 - 19 0 . 6 8

76.221 181.73

-76.221 -V' '.r'7

-34.862 19. ,

34.862 45.7 7

155.824 --.3.-5

155.824 4 ^ . f 7

196.801 -2-3. 3'

196.801 lU, 18

17.079 oV "'.67

-17.679 347.26

7.60 3 0 u . b 8

-7.603 -18.04

135.984 2 6.28

135.984 7' ~ ?

2 4



-1 T \ T rt, \C Z y"VL\T X

X -. 7.39o —0.000

2 -2 I.-.89 -0.001

3 -22.370 -O.O'H

- 4 -5.220 - U. J 13

5 -81.1.30 -0. v''J J

ó -55.219 0. i '0

7 71. 748 - I. I -

8 74.324 — *

9 117.932 -

10 -44.078

11 -84.030 1

12 43.739 '1

13 3tí.u4', - . 1

14 123. 53 j . JÜ i

15 -49. í,5- ' .-"U

16 -27.939 ',..'91

i 5 ;. 0 5 1 - I.UJ4

oO.i 56 ;.C04

240.938 0.00 4

144.87'; fi.uOf'

-'j.000 Ú.OUO

0.C02 -0.001

i -0.002 O.'^l

t 1 ).C06 1.0U5

2:> U.uOO 0.ü0 2

26 97.370 -3.001

2 7 130.908 0.0^9

28 -C.001 o.íj'^2

33 -723.000 -o.ooi

34 0.004 -0.005

mf • y -z. r*

<J m 1"

'."^

' .' 'J

).00

j. 0

,.''0

-..'C

./. Jl»

0.90

. '3

.<••.)

v). 0

.'.^0

,..¡'0

'(..'Vi

j .'jO

j. DO

REACTIONS,APPLIED LOADS SUPPORT JGINTS

JÜINT FUKCE z ^ONtNT X Mijy ír.Jl Y

29 28.478 -25.325 -284.78

30 -30.743 -422.783 >. ">J

31 2^.270 -.4.892 292.7'»

32 -27.026 288.U91 v.no

FkEE JCINT DISPLACERLAS

JCINT Z-DISPLACCPLNT X-RÜTATIU'J Y-R0TAT1

1 -0.1210 •1.0244 -0.0o 11

2 0.2287 Ü.0 2oO -0.05 3 3

3 0.4842 0.03 21 -0.0244

4 0.5135 0.036P .i.01b6

b \}.¿ú5a 0.0338 0.0345

6 0.0243 0.0220 -0.0607

7 0.3827 o.n204 -n.j5 5 2

i 9.652 2 •i ,0lü8 -'i.ü2 74

9 0.7C69 0.0216 i'.0123

10 1.4191 0.0295 j. r> j 2 2

11 0.13 34 '1.0143 -O.'ó^"1

12 0.4 620 0.0062 -u.')47>

!j (J . 6 b / 2 -0.0<.'91 *" i • ' i

14 U. /2o8 - j . j 1 a ' •

1 ^ — rrtW
_,v_-„.7_?. -



LL.ADK.G JOi.\T Snf*.R FORCÉ
i 2 -:.i.' ¿1
1 7 .,3.027

MEMBLR FCRCíS FOK MEMBER 6

LOADING JOINT SHL&° F^ C
1 3-8.
1 b ^ o * o

CR- , • ^ MEMBLK 7

Sri¿AR FCkCE

4 -70.4 50

9 70.450

*lMljER FC^CtS FCR MEMBER 8

LQAÜING JOINT SHEAR FCRCE
1 6 7&6.097
1 7 66.097

ME 1BER FCRCES FCR MEMBER 9

LC 4DING JOINT SHEAR FORCÉ
1 7 -30.9u5
1 8 30.905

M, MBLR FCRCES FOR 'MEMBEK 10

LDAÜ1NG JOINT SHEAR FORCÉ
1 tí -11.731
1 9 11.731

KCNBlR FCRCLS TCR MEMBCR 11

LC'.CINO JOINT SH.ñR FCl'Cc

3 SI O. i .' '.'/ZUT

2> . 3 ' 1

-3.332

<sr. "Jjmfmt

-- . IV.' i

TCrtSIOf» NOMENT

5.634

-5.634

TCrtSICU MOMENT

2.720

-2.720

TORSIÓN MOMENT

2. 718

-2.718

TORSIÓN MOMENT

-4.3u9

4.309

TC\SKl 1CIK:

.488

3w.^0I JO r.OMINT
-0.53 /

w8.69 '

,^: ,., r.i ment

^52.49 ^

BLNDINo MOMENT

19.30 /

n

9

ijM .

.¿4

.tí4-'

- -o 9.79 -

-? 2-



34

o . 3, ü

^ • I i ' ^

G.-33R

J. 3 9<< 4

0.4306

0.1846

0.0188

0.3446

0 • vJ5 d u

-0.1244
0.1391

0. .179

• . '2i 1

•o. ( ¿.1%

•3.U6./4

•O.C6o2

-3.C449

-o.'<495

•0.05 29

- /. '517

. .J A J -1

. • 0 ) L 1

—Stv. 73"

0.0:94
-3'.054r

-i'.O^lb

0.O299

0.0380

0.')149

0.0315

•J.U379

0.0145

t . 0 3 ¿ 8

<"«."álr«

STP. 'LnE, c i J

,K CPCcS FOR Mc.ME._K

l.jm.-I'.G JC1,\T Sr< A.» rC'Ci.
í i -4r. _ JL¿

2 i - • 11 2

Vc< i3¿.R FCRCES FOR Í'ZMOLR

LCALING JCINT SHEAr, FCRCE
i 2 -35.174
1 3 ;r>.l74

>h.vL -r' FC.<CcS Tin MÍM-. -

L 3*. _, I >.(. jOINT SI _~ M< F32CE
i 3 .14b

1 4 -1.145

MíMBEÍs FCRCES FCR MEMBER

LOAÜIN'". JOINT SH' *. > TORCE
i 4 66.375
1 5 -oc.37 5

EST. JOA^rZ

TC'<SICr_ MIMtNT

6.3r'l

TCr,SION f'UMENT
-6.«36

o . 8 ¿ i

rr i sinr» ^'Jmí; jt

-7.: !<*

7 . _ 3 9

TCÍSION M_iy.[ NT
3.111

-3. 1 U

b_NOi .0 M iMENT

3 4 . ti 6

2 4 1.99 '

tj 11 o 1 \ O . i• ."iE MT

- -52.33,'/
4 7^.9;

'If,', >.'_MI-M7

--t79. -3 ,

471.35

lii MOING MOMENT
-h76.98 /

1 -.ti.H^ /

<0



NEMOlR FC2CCS F.

LOADING JOINT SHEAR FuJCi
1 7 3.523

i 12 -3.5¿9

MCMbLk FCPCCS FCR NEM. \a

LLAOING JOINT ShEA? FCkCt
1 tí -3.540

1 13 3.540

vl?:^ FCRCES FCR MFMÍ.ER 14

LOADING JOINT ShEAK FCRCc
1 9 -30.147
1 14 2 6.147

MEMPlk f-Cf;Cf.S FOR MEM.'LR 1 _*

LOADING JOINT SHEAR FORCt.
1 11 -61.99=,

1 12 61.995

MTMBER rCRCí-S fOR KLM3. K lo

LOADING JOINT SHFAP FÜRC
1 12 -5.9.3

1 i3 3.9J-»

M' VB.-K FCRCLS FOR MtMffcR 17

l'jaüing jnir.T si" a.- fükc
1 13 -14.463
1 14 14.463

TCPSICíN r l-M-.^T

-I2.703

1_.79 3

ro sic!. km.'J

- i. j . 2 4«

10.24-j

TCRSIClN > >'• jT

4.5 ,7

-4.5 1 I

TORSIÓN >«<<-• JT

1 4 . ¿ 2 ¡

-14. : )

TORSIÓN M'j,'1i .1

-23. V...

re <s 1 ni, *: ,r

-i _.

oENDING MOM2NT

-193.6° 7
177.52 '

tí ¡.Ni! NO '"ME:'.'

• i .'Ae'

.7t>^

7 '

1f

. 71 r

, . í i 7

bL.NDI'.G muMTNT

-313.' 11 '

3H

-, < .28 f



I í , JuiM

--1-4

15

1 r._,'CE

5.-94-..

-33.943

.,£. b2R FCRCES FOR MEMBER 19

LCADING JCINT ShcAR FORCÉ

1 12 -8.822

1 17 £.822

i«t R FCRCLS FOR MCMPER 20

.DING JCINT SHEAP FCRCtr

1 13 4 3.06o

1 18 -43.060

^ MBER FCRCES FOR MEMBER 21

LL'.DING JOINT SrihAR FL -L

1 14 1 P . 4 9 -.

1 19 -18.49

ER rCcC.5 FLr!

. ..uING JCIM

1 16

1 17

.l.i V FL- Cc.

-57.451

57.451

..' JE % r^CES FOR M'-MBEk 23

LuAüING JCINT SHi t?. TORCh
1 17 13.633 -

1 Ib -13.633

Mfcv'r,t»r fCRCES FCR MEMDER 24

L '. . JG JOINT S»J,"AP Ff'RCh
1 la 51.2 7o

x 19 -5... 2 76

rc-r. I..' "".vEfjT

~ '-lí.5V4

w.594

TC-nSICN MCME.NT

-2t.503

24.5-3

.ION r ' ,T

-39. .4.

39..4¿

Tl SIC* >

- 1 3 . i 3 •

TC SITN MOMt ¡T

10. 183

-10.153

TC^SION MOMENT

34.109

-34.i"9

TCkS IH -J V'IV!

53.& 1"

-5 _..r .

2... i' _/. i. - . í

-i '.56 ^

-7t2.uh •"

3ENDING MOMENT

-166.38 '

219.52 •

* >_

- . >2.

i3í.

JMLNI

.1 •"

'L l.N j MÜMrNT

-Or,r,. 't, «"'

4 7. y M *-

!JI ú, -IfjMENT

-i23. 13 "-

46 2. it ^

.01NG ....í'.L'ri'

- s " 1 . 3 b '
»5.4r. '

i ,iJi.v

. 34

'9 '



>0L¡> .'CkCES F^R *tMi.C.< ¿.

L.ADING JCINT ShLAR FOPC
i 19 -7.4¿2
1 20 7.422

MLMb =k FCRCES FOR K''ll

LOADING JOINT S.4¿.
1 17

1 22

*" y b l r r c ^ c L s r * •-' cw .' •-1- 2 7

, j.'IM SHbAR FC^CF
65.573

>j -65.373

[.¡1.; . CivClS FOR MCMPl'R 23

LC'.LlNo JOINT ShCAR FCf'CE
1 l9 318.133
1 2 4 -318.133

,J,2vBtR FCRCLS FüP MEMLC'K -9

LÚ-lINo JOINT ShuAP re-CE
1 23 Di.573
1 ¿4 -51.573

^ Zt-' Cf'CLS FCR MEMPcR 30

LCADING JCINT SHEAR FCRCE
i 24 57.''.439
1 jj -57 .439

'..k KPCci rOR r_MBLR 2>i

SION ML.Ml.NT

-5.4<''4

5.404

iZ^SIQN rJMENT

-5.247

5.147

TCRSin,, POM'NT

- 7 1. . t o

71.2oo

TCRSION MO/ENT

-51.263

51.2ob

TCRSION '"OKbNT

5o. 5.' .->

-5'i.Z- i
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IV.- ANÁLISIS DEL EFECTO Dt ELIMINACIÓN DE JUNTAS FLEXIBLES

¡V.I.- Generalidades

Teniendo en cuenta el problen- mentaba ,a coloco. ..-, de ¡untas flexibles

a lo largo del túnel, las come. .....üs de filrroclone» s.o ..empre acarrean y -

lo pequeño de las variaciones térmica que se podran presentar se planteó la po

sibilidad de eliminarlas y entre otros, se hizo, para ese fTn, el análisis del efec

to que los movimientos del suelo podran producir en el túnel.

IV.2.- Procedimiento Je cálculo

Suponiendo que el suelo es un medio elástico lineal y que el túnel representa-

una viga ahogada en ese medio se puede tener en cuenta la interacción suelos-

estructura para el movimiento. Puesto que la ecuación diferencial de la ITnea-

elástica de una viga se puede escribir.

"£>••>
y puesto que el suelo se comporta elásticamente reaccionando con una carga.

siendo Ko el módulo de reacción del suelo, dado en Kg/cm - Kg/cm3 y b el-

ancho de la liga y, haciendo Kob c k.

fl&~k,
Jx«

3T¿



Esta es una ecuación diferencia, norrk ,t,nea >- oiucion es

-/'
Jj - /? (c, ce> S/¿'x / C2 j**/¿x)

para valores positivos de x exclusivamente.

En la expresión i^ .^

/**
¿

4/í

Si se supone que la deformación se produce por una carga concentrada aplicada,

be tendrá:

Á
OA~ X*o

-A¿ (C, •CzJ s O7.

<r / * £z * C .'.

J *ce' (cs/Jt rj+u/s)

Por otro lado se tiene que cumplir el equilibrio de fuerzas verticales.

*JjJ/c* ij°}jA¿
sustituyendo el valor de y

Jo
fyt

7

-Z7/.



y finalmente la ecuación de la elást

7¿

ica es

J - ~ *-' [ c* J Jx i- j¿¿¿ 7/^ J
2

Las derivadas suces. , f,n Anrf,r ..nn darar ^aciones para pendiente, -

momento y cortoi

7 ' ¿
. Al s-S' ,¿ * /*Uy '¿

ñ< ~7zzr fe»*//*-<«*,**)

I/; - A 7A*^7,2, ~ ^"/

y los valores máximos para y, M y V son

Y max s

M max =

PB

2k

4B

V max s P

2



Suponiendo ahora que la viga se encuentra apoyaba en sus extremos, con una Ion -

gitud y somel.ua a desplazamientos correspondientes a una carga uniforme, por un

procedimiento semejante se puede llegar a la siguiente ecuación:

y = q ( 1 - coshB x cosBx' + coshBx' cosBx )
F~ coshBI + cosBl

-w

, T X
-J-L-

X

', Ai <*>•*

De aquF se puede obtener

9 = q_B / ( Jtu k h ce /> r ¿>¿L ? X HM i A

7y'.^ 7 AJ

M=_q Jcuk fi YJ-e^/^y'-r- <v< . ,4X „.v r'

y a partir del momento resistente df iel considerado como viga se podrán obtener

los valores de q y de y.

tR
fi-TJ í

f*



EXCAVACIONES PARA EL METRO DE LA CIUDAD DE MÉXICO

Ing. José Tinajero Sáenz

La realización del Metro de la Ciudad de México, al igual que to

da obra de ingeniería de este tipo y magnitud requiere para su pía

neación, proyecto, construcción y operación de la intervención de

vanas disciplinas. En el caso de la Ciudad de México por sus con

diciones tan particulares de los suelos, destaca de manera impoi—

tante la aplicación de la Mecánica de Suelos en todos los aspectos

de la obra, desde su planeación y su diseño, hasta su construcción

y operación.

A continuación se presenta un resumen de los aspectos geotécnicos

que se tomaron en cuenta en el Proyecto y Construcción del Metro.

I. EL SUBSUELO Y EL HUNDIMIENTO DE LA CIUDAD EN —

RELACIÓN CON EL PROYECTO Y CONSTRUCCIÓN DEL —

METRO

1) El Subsuelo de la Ciudad

Al igual que en cualquiera de las construcciones de la Ciudad de -

México, las estructuras del Metro se diseñaron tomando muy en —

./.
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cuenta las características tan particulares de un suelo constituido -

predominantemente por arcillas blandas, compresibles, expansivas

y afectadas de manera diferente por sobrecargas superficiales y —

por la extracción de agua del subsuelo, características todas ellas

que obligaron a establecer criterios de diseño que garantizaran el

mejor comportamiento de las estructuras, tanto durante la cons

trucción como a través de los años.

La Ciudad de México, como es de todos conocido, se ha ido desa

rrollando sobre el lecho de un lago. La extensión de la urbe ya no

queda hoy circunscrita al lecho del antiguo lago, sino que se ex

tiende por lo que fueron sus riberas y alcanza, incluso, las coli—

ñas vecinas. Teniendo en cuenta las características del suelo se -

i

ha convenido en dividir la Ciudad en tres grandes zonas con estra

tigrafia y propiedades mecánicas diferentes, las cuales se mués

tran en la figura 1 y que son.

a) La zona del Lago, constituida predominante—

mente por depósitos lacustres de arcilla blanda que alcanza un es

pesor hasta de 60 m hacia el Oriente de la Ciudad. Estas arcillas

llegan a tener contenidos de agua hasta de 500%, por lo cual exhi

ben una baja resistencia al corte y una alta compresibilidad; al —

./.
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descargarlas, producen fuertes expansiones. Hacia el centro de la

Ciudad han estado sujetas a un prolongado proceso de consolidación

a consecuencia de cargas superficiales y de la extracción del agua

del subsuelo.

b) La Zona de Lomas, formada por los lomeríos

localizados hacia el Poniente y el Sur de la Ciudad, está constituí

da por tobas volcánicas o corrientes basálticas. Son materiales du

ros, de alta resistencia al corte y prácticamente no compresibles.

c) La Zona de Transición, intermedia entre las-

dos anteriores, está formada por depósitos fluviolacustres, consti

tuidos por capas de arcilla de poco espesor intercaladas por capas

de limos, arenosos, algunas gravas o mezclas de estos materiales,

generalmente en estado semicompacto o compacto. Las arcillas en

esta zona alcanzan espesores de 10 a 15 m y tienen menor contení

do de agua que las de la Zona del Lago; son, por tanto, menos - -

compresibles y más resistentes.

De esta descripción simplificada de las características de los sue

los de la Ciudad puede apreciarse que en su recorrido, las líneas

del Metro atraviesan una diversidad de materiales con una gran va

riedad de consistencias; por lo tanto, el diseño de las estructuras
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y sus procedimientos de construcción se sujetaron a tal diversidad.

Como ejemplo, en la figura 2 se muestra el perfil estratigráfico -

del suelo a lo largo de la Línea 1 .

2) El Hundimiento de la Ciudad

De manera muy importante hubo de tomarse en consideración el —

fenómeno del hundimiento de la superficie de la ciudad provocado -

por la extracción de agua de los estratos permeables profundos --

que se encuentran debajo de las arcillas. La pérdida de presionen

el agua de dichos estratos es distinta de un punto a otro de la Ciu

dad y afecta de manera diferente a las capas de arcilla, provocan

do hundimientos desiguales de la superficie.

En la figura 3 se observa la predicción de los hundimiento totales

que tendrá la Ciudad si se mantiene la extracción de agua de los -

acuíferos como hasta ahora. Esta predicción está basada en los es

tudios realizados por los doctores Nabor Carrillo y Raúl Marsal y

el Ing. -Fernando Hiriart. En esta gráfica puede observarse que en

el Caballito se prevé un hundimiento máximo de unos 15 m de los-

cuales se han producido ya algo más de 8.

Sobreponiendo el trazo de las líneas del Metro a la gráfica ante

rior, puede observarse que el incremento de la pendiente en los -
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tramos más desfavorables no llegará a 1% y sí se considera que -

de este hundimiento previsto ha ocurrido ya la mitad, el cambio -

máximo previsible, no llegará a 0.5%. Afortunadamente, se están

tomando ya las medidas necesarias para disminuir de manera im—

portante la intensidad de la extracción del agua del subsuelo y, —

consecuentemente, la magnitud de los hundimientos futuros.

Por todo lo anteriormente expuesto se considera que una estructura

de varios kilómetros de longitud como la del Metro es capaz de —

adaptarse a los movimientos diferenciales del terreno para lo cual^

se previeron soluciones que permiten renivelar las vías periódica—

mente a fin de corregir los desniveles inconvenientes que se presen

ten, para que el equipo rodante sea operado satisfactoriamente.

II. TIPOS DE ESTRUCTURAS

Teniendo en cuenta las características del suelo y los problemas -

del hundimiento de la Ciudad antes mencionado, se adoptaron tres-

soluciones básicas para las estructuras subterráneas, dependiendo-

éstas no sólo de las propiedades mecánicas de los suelos en cada-

zona, sino también del espacio disponible en las calles para las —

operaciones de construcción y de la cercanía a edificios existentes.
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1) Cajón Convencional

A lo largo de la Calzada Ignacio Zaragoza, donde se disponía de -

espacio suficiente, las vías del Metro están alojadas en un cajón -

rectangular de concreto, cuya sección se muestra en la figura 4a,-

que fue construido dentro de una excavación a cielo abierto con --

profundidad máxima de 7 m.

2) Cajón con Muro - Ademe

En el resto de la Ciudad, excepto el tramo entre las estaciones -

Tacubaya y Observatorio en la Línea 1, y todo el tramo de la Cal

zada de Tlalpan de la Línea 2 las vías quedaron alojadas en un ca

jón rectangular construido con el sistema que aquí se denominará -

Muro Ademe, que consiste en colar primero los muros del cajón -

en zanjas ademadas con lodo bentonítico y una vez fraguados, se -

excava el prisma de suelo entre ellos, (ver figura 4b y 4c).

La profundidad de desplante del cajón con Muro - Ademe vanó en

tre 8 y 13 m, correspondiendo esta última profundidad a los tra

mos en los que se cruzan dos líneas del sistema.

3) Túnel con Escudo

En el tramo comprendido entre las estaciones Tacubaya y Observa
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tono, la Línea No.1 atraviesa los depósitos fluviales del Río Tacú

baya, constituidos por suelos granulares compactos. Aquí se adop

tó la solución constructiva a base de un túnel de 9 m de diámetro

exterior (figura 4d) excavado con escudo y revestido por anillos -

de concreto precolado.

III. ELECCIÓN DE LA SOBRECOMPENSACION

Desde la etapa de anteproyecto en que se hicieron los primeros —

tanteos para dimensionar las estructuras del Metro, se vió que las

secciones estructurales necesarias para resistir todas las condicio

nes de carga previsibles, pesaban menos que el suelo excavado pa

ra construirlas.

Cuando esta condición se presenta en las arcillas de la Ciudad, se

sabe por experiencia que las estructuras emergen respecto a la su

perficie del terreno a través del tiempo, como consecuencia de la

expansión lenta que sufren las arcillas subyacentes al quedar des—

cargadas respecto al peso propio de los materiales que fueron de—

salojados para construir las estructuras. La magnitud ae la expan

sión depende de la magnitud de la descarga, llamada comunmente -

sobrecompensación, del área descargada y de la expansibilidad de-

la arcilla.



- 8 -

Para determinar la magnitud de la sobrecompensación tolerable en

las estructuras del Metro, fue necesario analizar la experiencia -

que se tenía en la Ciudad de México sobre estructuras sobrecom—

pensadas.

En este análisis se observó que las estructuras excesivamente so

brecompensadas, emergen respecto al terreno vecino a través del

tiempo, ocasionando promontorios y escalones en las calles y ban

quetas contiguas y rotura de tubería de instalaciones municipales.-

En muchas de ellas se han medido movimientos de 30 a 60 cm pa

ra sobrecompensaciones de 2 a 5 ton/m2 en la Zona del Lago. En

cambio en estructuras con sobrecompensación no mayor de 1.5 - -

ton/m2 en esa zona, se ha observado un comportamiento satisfacto

no ya que en todos los casos las expansiones registradas han sido

menores de 15 cm.

Basándose en lo anterior, se estableció que el dimensionamiento de

las estructuras del Metro podría hacerse de tal manera que la so

brecompensación no excediera de 1.5 ton/m2 en la Zona del Lago,

ya que con este valor límite, las expansiones a largo plazo que se

producirían no serían mayores de 15 cm, valor que se consideró -

aceptable.

./.
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Cabe señalar que se estudió la posibilidad de admitir sobrecompen

saciones mayores a 1.5 ton/m2 en la Zona del Lago recurriendo a

procedimientos de excavación específicos para que la descarga per

manente del terreno no causara problemas en el futuro. Se obtuvie

ron resultados favorables al dejarse parcialmente descargada un —

área considerable para permitir expansiones previas y controladas

de la arcilla, de tal manera de obtener una magnitud equivalente a

la que era de esperarse en el futuro.

IV. ESTUDIOS DE MECÁNICA DE SUELOS

1 ) Exploración del Subsuelo

Con el fin de determinar la estratigrafía y propiedades de los sue

los a lo largo de las tres líneas de que consta el sistema, se pro

gramaron y realizaron una serie de sondeos de exploración de los

cuales se extrajeron muestras inalteradas y alteradas. Las prime

ras se obtuvieron hincando a presión tubos de pared delgada tipo -

Shelby, excepto cuando la consistencia-del suelo no permitió el hm

cado, en cuyo caso, se utilizó el barril doble giratorio Denison. -

Las muestras alteradas se extrajeron hincando a percusión tubos -

muestreadores de pared gruesa, llevándose a cabo, simultáneamen

te con cada muestreo, una prueba de penetración estándar.



- 10 -

El criterio usado para determinar el tipo y profundidad de cada —

sondeo fue el siguiente- se localizó por lo menos un sondeo inalte

rado en los sitios en que se construirían construcciones importan

tes, como son, estaciones, edificios, sifones, etc. y se llevaron a

una profundidad tal, que se obtuviera información hasta donde el -

suelo se afectaba con la construcción y funcionamiento de la estruc

tura en cuestión. Además, en los tramos de línea entre estaciones

se realizaron, por lo menos, tres sondeos de este tipo, localiza—

dos a igual distancia entre sí.

Los sondeos alterados se llevaron a cabo con el fin de correlacio

narlos con los sondeos inalterados, razón por la cual se localiza—

ron entre éstos.

Todos los sondeos, excepto los realizados para un edificio en partí

cular, se localizaron a lo largo del eje del Metro y, sólo cuando -

en él se tuvieron interferencias que impidieron su ejecución, su lo

calización se modificó hacia la parte próxima a las banquetas.

Todas las muestras obtenidas fueron clasificadas en el laboratorio

mediante procedimientos manuales e inspección visual, tanto en hú

medo como en seco y se determinó su contenido natural de agua y

límites de consistencia.



- 11 -

La resistencia al esfuerzo cortante se determinó mediante diferen

tes ensayos, como son: sobre la muestra, aplicando una veleta mi

matura, corte directo no drenado, compresión simple, compresión

triaxial no drenada en arcillas y compresión triaxial consolidada —

no drenada en suelos granulares o intermedios.

La compresibilidad y la expansibilidad se estudiaron mediante ensa

yos de consolidación normal y de expansibilidad, estos últimos re

produciendo el proceso de cargas y descargas a que está sujeto el

suelo a través del proceso de construcción y después de él.

2) Estabilidad de los Taludes

El análisis de la estabilidad de taludes se realizó en excavaciones

a cielo abierto, considerando superficies de deslizamiento de forma

cilindrica, revisándose por desplazamiento horizontal a lo largo de

superficies aproximadamente planas, (figura 5). Para estimar la -

resistencia al corte de las arcillas después de vanos estudios rea

lizados, en base a experiencia previa, se decidió adoptar el crite

rio del esfuerzo de fluencia plástica obtenido en pruebas de corte -

directo no drenado con carga controlada.

Apoyándose en los criterios anteriores, se realizó el análisis de -

estabilidad de taludes para las profundidades de proyecto obtenién—
./.
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dose los siguientes resultados:

a) El factor de segundad contra falla por desli

zamiento lateral de los taludes, considerando la presencia de una

grieta en el hombro varió entre 1.10 y 1.15.

b) El análisis bidimensional de una superficie ci

líndnca profunda y que pasa por el fondo de la excavación, produ_
jo factores de seguridad que variaron entre 0.9 y 1.0.

Ante estas condiciones críticas obtenidas para la estabilidad de los

taludes, se buscó que el área de las excavaciones se mantuviera -

lo más cerca posible a la forma cuadrada, con objeto de convertir

el problema de la estabilidad en un caso tridimensional.

La aplicación de estos criterios dio resultados satisfactorios, sin-

embargo, en algunos puntos se produjeron condiciones muy locales

de inestabilidad de los taludes debido a que el constructor tuvo que

separarse de ¡as especificaciones establecidas por limitaciones de

espacio o por interferencias con instalaciones municipales. Cada -

uno de estos problemas, aportó alguna experiencia que ha contri

buido a confirmar que se tuvo que trabajar en condiciones críticas

de estabilidad, muy cercanas a la falla.

./.
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3) Estabilidad del Fondo de las Excavaciones

Este análisis se efectuó para excavaciones realizadas entre muros

- ademe.

La falla del fondo de las excavaciones ocurre cuando la arcilla que

las subyace no tiene la resistencia al corte suficiente para soportar

los esfuerzos originados por el desequilibrio de presiones que se -

crea entre el interior y el exterior de la excavación.

El método de análisis adoptado después de varios estudios fue el -

de Bjerrum y Eide tomando para la resistencia al corte los valo—

res obtenidos de las pruebas de corte directo no drenado con ruptu

ra por carga controlada.

Según los análisis realizados, los factores de segundad contra fa

lla de fondo variaron generalmente entre 1.10 y 1.25, observándo

se un comportamiento satisfactorio de las excavaciones.

4) Empuje de Tierras

Para el análisis estructural de los muros - ademe, se establéete—

ron dos condiciones bajo las cuales el suelo empuja sobre ellos.' -

La inicial, que corresponde a la etapa de excavación del bloque de

./.
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suelo entre muros y, la final, a la etapa posterior a la construc

ción.

Para el cálculo de los empujes correspondientes a la condición ini_

cial se consideró que antes de la colocación del primer nivel de —

puntales, el empuje total estaría integrado por el empuje,del suelo

propiamente dicho y el empuje hidrostático. Se consideró que, —

conforme avanza la excavación entre muros, estos tienen libertad-

de girar sobre un eje imaginario, longitudinal a ellos, localizado -

en su base, con lo cual, se desarrolla en la masa de suelo un es

tado de equilibrio plástico. De esta manera, el empuje del suelo -

que se genera bajo esa condición corresponde al empuje activo de-

Rankine.

Conforme continúa la excavación y el apuntalamiento entre muros,-

el empuje se redistribuye de tal manera que depende de la continuí

dad y flexibilidad de los muros. Puesto que estas condiciones no -

son predictibles, se aceptó, para fines del cálculo estructural, que

al alcanzar la máxima profundidad de excavación, el valor total del

empuje sería igual al correspondiente al activo de Rankine más el

hidrostático, pero redistribuidos de acuerdo con un diagrama seme_

jante a la envolvente propuesta por Terzaghi y Peek en 1948 para-

arcillas. /
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Para el cálculo del empuje en la condición final, se supuso que el
empuje total está formado por la suma del empuje hidrx>stático más

el empuje efectivo del suelo. En el cálculo del empuje del suelo -
se consiceró el del estado en reposo de Rankine, dado que los mu_
ros, en esta etapa,estarán restringidos de todo desplazamiento late

ral por las losas de piso y techo respectivamente. Empíricamente

se consideraron como coeficientes de empuje en reposo 0.5 y 0.7

para el Manto Superficial y la Formación Arcillosa Superior res-
pectivamente.

En la figura 6 se muestran gráficamente los diagramas considera
dos en las dos condiciones.

V, PROCEDIMIENTOS DE CONSTRUCCIÓN

En vista del valor tan limitado de los factores de segundad contra

deslizamiento de los taludes y contra la falla por el fondo de las -

excavaciones confinadas por muros de contención laterales, se hizo

necesario establecer especificaciones muy rigurosas y detalladas -

para el procedimiento de construcción.

Los p. redimientes establecidos obedecieron, con algunas pequeñas

variaciones, a los siguientes hneamientos generales.
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1) Abatimiento del Nivel Freático

Previamente a la excavación, se abatió el nivel freático con el —

propósito de crear en el área por excavar una sobrecarga local, -

antes de proceder a la excavación. Esta sobrecarga reduce la

magnitud de las expansiones del fondo producidas por la descarga

de las arcillas al excavar. El control de las expansiones tiene el

doble propósito de impedir la disminución de la resistencia al cor_

te de la arcilla y reducir los asentamientos diferenciales que se -

presenten por recuperación de las expansiones al volver a cargar

el terreno con el peso de la estructura.

Al mismo tiempo, el abatimiento sirvió para eliminar el flujo de-

agua hacia el interior de la excavación y, con ello, eliminar las -

fuerzas de filtración que tienden a favorecer la falla y a disminuir

considerablemente los factores de segundad que se tienen contra -

la falla de fondo y estabilidad de taludes, ya de por si bastante pe

queños.

El bombeo se hizo con pozos profundos de 30 cm de diámetro me

diante bombas de tipo eyector instalados dentro de un tubo metáli

co de 10 cm de diámetro • Se instalaron," en el caso de excavacio—

nes a cielo abierto, dos hileras de pozos a lo largo del pie de am

./.
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dos taludes a una distancia de 6 m entre cada pozo (ver figura 7 ).

En el caso de excavaciones entre muros ademe se instalaron po—

zos sobre el eje del Metro a una distancia de 6 m entre ellos.

Tratándose de suelos de baja permeabilidad, el abatimiento del —

nivel freático requirió de la aplicación de la electrósmosis a fin -

de acwSerar el flujo de agua.

2) E xcavac10nes

a) Excavaciones a Cielo Abierto

Una vez logrado el abatimiento del nivel freático hasta una profun

didad de 12 m se procedió a hacer la excavación. El avance se es

pecificó realizarlo en tramos de 6 m de longitud debiendo proceder

se de inmediato al colado del concreto de la losa antes de conti

nuar con la excavación en el tramo siguiente, lo cual tuvo dos obje

tivos mantener las dimensiones de la excavación de manera que-

el área descubierta en el fondo permaneciera siempre con una for

ma aproximadamente cuadrada para garantizar un comportamiento -

tridimensional de la excavación y reducir la magnauo de las expan

siones producidas por la descarga de, la arcilla, puesto que el

área es pequeña y el tiempo que permanece descargada es corto.
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El colado de los muros, el de la losa superior del cajón, la sus

pensión del bombeo, la colocación del relleno de los taludes y la

restitución del pavimento fueron operaciones que se realizaron en

forma sucesiva, manteniendo así un avance continuo de la cons

trucción de todas sus etapas.

En la figura 7 se muestra la secuela antes mencionada.

b) Excavaciones con Muros - Ademe

Previo al abatimiento del nivel freático, se construyeron los mu—

ros con el sistema que consiste en excavar una zanja con un cucha

ron de almeja provisto de una barra guía como se muestra en la -

figura 8 , estabilizando la zanja con lodo oentonítico y colando el-

concreto dentro de la zanja con una trompa de colado, previa coló

cación del acero de refuerzo. El concreto de alto revenimiento de

saloja al lodo bentonítico y se forman así los muros laterales del

cajón.

Una vez colados los muros y abatido el nivel freático, se procedió

a excavar hasta una profundidad aproximada de 2.5 m y a este ni

vel, se colocaron los primeros puntales, separados entre sí a una

distancia de 5 m.
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La excavación prosiguió hasta alcanzar el segundo nivel de apunta

lamiente que se encuentra aproximadamente a la mitad de la pro—

fundidad total de la excavación y, una vez instalados los puntales-

correspondientes a ese nivel, se prosiguió hasta alcanzar la últi—

ma línea de puntales para, colocacos éstos, seguir excavando has

ta alcanzar la máxima profundidad de la excavación.

Concluida la excavación se retiraron los puntales del nivel ínter—

medio y se procedió a colar la losa inferior del cajón. Tanto la -

excavación como el colado se realizaron en tramos de 5 m de Ion

gitud.

En todos los casos se especificó que el tiempo transcurrido entre

la terminación de la excavación y el colado de la losa de fondo no

debería exceder nunca de 36 horas.

En seguida se procedió al colado de los elementos estructurales —

faltantes y a la colocac ón de los rellenos correspondientes y la -

restitución del pavimento en la calle.

En la figura 9 se muestra la secuela antes mencionada.

VI. MOVIMIENTOS DURANTE Y DESPUÉS DE LA EXCAVA- -

CION

El comportamiento de la estructura del Metro ha siao
./.



- 20 -

en general satisfactorio. Los movimientos de expansión^ recupera

ción producidos durante la construcción han sido menores de 20 cm

en los tramos construidos a cielo abierto y de 15 cm en los tra—

mos construidos con Muro - Ademe.

A continuación se tratará el comportamiento de algunas estaciones

del Metro, representativas del comportamiento general del mismo.

1) Estación Hospital General

Esta estación quedó sobrecompensada en 1 .5 ton/m2. La excava—

ción llegó a 10 m de profundidad. El abatimiento y el proceso de

excavación fueron diseñados para provocar, durante la construcción

expansiones de magnitud igual a las provistas a largo plazo.

El comportamiento de la estructura fue el esperado, se produjeron

durante la excavación, expansiones de 7 cm y durante la construc

ción de la estructura, 5 cm, lo cual hace un total de 12 cm mag

nitud bastante aproximada al valor final estimado con lo cual no -

se han producido expansiones posteriores a la construcción (ver fi

gura 1o ).

2) Estación Pino Suárez

Esta estación se localiza en terrenos fuera de las calles ae circu-

•/.
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lación, por lo que se consideró que podría aprovecharse como la

cimentación de un conjunto de edificios, disminuyendo en todo lo -

posible las dimensiones de los elementos estructurales de la ci

mentación y empleando elementos metálicos en la superestructura,

para lograr un conjunto lo más ligero posible y obtener así el

máximo de pisos en los edificios.

Se logró una compensación total con un conjunto de aos edificios -

de 13 pisos y tres de 20 pisos.

Después de construida la estación, que constituye la cimentación -

de los edificios, y hecho el montaje de los mismos, st nan pre—

sentado asentamientos máximos de 1 cm, valor qu se considera -

bastante aceptable.

3) Estación Zócalo

Esta estación se localiza sobre la calle Oriente de la Plaza de la

Constitución.

La estación quedó sobrecompensaaa en 1.95 ton/m2. Dado que se-

tenía una soorecompensación relativamente alta, se hizo una exca

vación preliminar en la totalidad de la estación hasta 5.50 m, indu

cu ndo con ello una descarga en un área muy grande (aproximada—

./.
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mente 30 x 150 m) con objeto de generar gran parte de las expan

siones estimadas a largo plazo. Asimismo, las longitudes de avan

ce de la excavación fueron de 11.0 m. El abatimiento del nivel —

freático se hizo hasta la mínima profundidad requerida para traba

jar >_n seco y evitar que las fuerzas de filtración disminuyeran —

los factores de seguridad que se tenían contra falla de fondo y es

tabilidad de taludes.

Los resultados obtenidos fueron los siguientes: Durante la cons

trucción de la estación, se produjeron expansiones del orden de 12

cm. Una vez colocado el relleno superior y el pavimento, la esta

ción empezó a manifestar asentamientos, alcanzando un máximo de

3 cm (ver figura 11 ). Esto nos indica que las expansiones provoca

das durante la excavación fueron ligeramente mayores que las nece

sanas para mantener la estación sin movimientos apreciables des

pués de la construcción.

4) Efectos de la Construcción del Metro en Estructu

ras Vecinas

a) Palacio Nacional

Desde su construcción, el Palacio Nacional ha venido sufriendo una

serie de asentamientos diferenciales que han causado agnetamien—

./.
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tos de muros y arcos, motivados por diferentes causas, entre

otras: un subsuelo de diferente compresibilidad entre una y otra

zona del área ocupada por la estructura, motivada por la historia

de cargas en el predio, diferencias de carga importantes entre las

fajas construidas y los patios sin carga, la adición de un cuarto -

piso entre los años 1928 y 1932 y, agregado a codo esto, la acción

de los sismos y del hundimiento general del Valle.

Al iniciar la construcción de la Estación Zócalo, los efectos inevi_

tables de la deformación del suelo motivados por la descarga del -

terreno al excavar, acentuaron los movimientos diferenciales que -

venían produciéndose con anterioridad y que seguramente continua

rán en el futuro, mientras no se aetenga el hundimiento general -

del Valle.

Las nivelaciones afectadas indicaron que se produjeron asentamien_

tos del cuerpo principal del Palacio que varían en magnitud, desde

unos 2% -m hasta un máximo de 9 cm, desde la iniciación de la ex_

cavación de la estación, hasta la puesta en operación del Metro. -

El máximo asentamiento diferencial registrado fue de 5.5 cm entre

el muro de la fachada principal y la hilera de columnas paralelas

a éste, según puede apreciarse en la figura 12, el período crítico
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en lo que respecta a asentamientos de la estructura, es el que co

rrespondió a la excavación y construcción de la estación, obseí

vándose que una vez colada la losa de techo, el movimiento se ha

ce despreciable.

Tales movimientos dieron^ por resultado la apertura de una se—

ríe de grietas ya existentes y algunas otras nuevas, pnncipalmen_

te en la unión entre el cuerpo principal dei Palacio, frente a la -

Plaza de la Constitución y los cuerpos que llegan perpendiculai

mente a él. Daños verdaderamente insignificantes si se comparan

con los sufridos en el pasado.

b) Catedral Metropolitana

La Catedral Metropolitana, al igual que el Palacio Nacional, por -

su considerable peso, ha tenido una larga historia de hundimientos

debidos a la irregular compresibilidad del subsuelo donde se asien_

ta, proveniente ésta de la diferente distribución e importancia de -

las presiones que descargaban las construcciones aztecas.

La construcción de la Línea 2 del Metro en el tramo vecino a la -

Catedral, se emprendió sin ignorar su historia de hundimientos y

los daños que manifestaba. Se dictaron especificaciones rigurosas

de construcción de este tramo, tendientes a evitar al máximo el -
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agrandar esos daños.

Los movimientos que se presentaron fueron mínimos e insignifican

tes det»ído, principalmente, a la rapidez de construcción y al aca

tamiento riguroso, durante la obra, de las especificaciones de

construcción. Cabe hacer notar que las características de la exca_

vación en este tramo fueron diferentes a las de la Estación Zócalo,

de ahí las diferencias en el comportamiento de estructuras vecinas.

5) Conclusión

Como conclusión puede mencionarse que el comportamiento de las

estructuras del Metro ha sido satisfactorio en todos los casos. - -

Los movimientos que se han presentado han sido los esperados o -

menores a ellos y los daños ocasionados a estructuras vecinas - -

fueron pequeños o nulos, ameritando sólo, en los casos más gra—

ves, hacer resanes después de la construcción.

'JTS/mml.
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Fig 1 Zonificación estratigráfica de la ciudad de México
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UNIVERSIDAD NACIC ¿ AUTÓNOMA DE MÉXICO

FACULTAD DE INGENIERÍA

CENTRO DE EDUCACIÓN CONTINUA

CURSO SOBRE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

PROGRAMA

l

TEMA

1. Tipos de cimientos, sus aplicacio
nes, factores que determinan su
elección y su comportamiento

2. Capacidad de carga: teorías genera
les, la prueba de penetración, prue
bas de carga

3. Asentamiento

a) Causas de asentamiento y su
evaluación. Sismo, saturación
y 1icuacion

b) Suelos expansivos. Evaluación
de expansiones

4. Cimentaciones superficiales

a) Zapatas, losas y cajones

b) Abatimiento del nivel freático
c) Inyecciones

d) Estábil¡dad
e) Empuje lateral

f) Expansiones y asentamientos

Cimentaciones profundas

a) Cimentaciones con pilotes

PROFESORES D I A HORA

ING. ENRIQUE TAMEZ GONZÁLEZ Lunes 15 de Nov. 19 a 20 30 hs.

DR. DANIEL RESENDIZ NUÑEZ Lunes 15 de Nov. 20 30 a 22 hs.
Miérc.17 de Nov. 19 a 20 30 hs.

ING. JESÚS ALBERRO ARAMBURU Miérc.17 de Nov. 20-30 a 22 hs.

ING. JESÚS ALBERRO ARAMBURU Vier. 19 de Nov. 19 a 20 30 hs.

ING. GUILLERMO SPRINGALL C. Vier. 19 de Nov. 20 30 a 22 hs.
ING. RICARDO SÁNCHEZ BRINGAS Lunes 22 de Nov. 19 a 20 30 hs.

Lunes 22 de Nov.- 20 30 a 22 hs.

ING. ENRIQUE TAMEZ GONZÁLEZ Miérc.24 de Nov. 19 a 20-30 hs.

DR. DANIEL RESENDIZ NUÑEZ Miérc.24 de Nov. 20 30 a 22 hs.
Vier. 26 de Nov. 19 a 20 30 hs.

ING. JESÚS ALBERRO ARAMBURU Vier. 26 de Nov. 20 30 a 22 hs.

DR. PABLO GIRAULT Lunes 29 de Nov. 19 a 20 30 hs.
Lunes 29 de Nov. 20 30 a 22 hs.



* * *
(

TEMA
PROFESORES DÍA HORA

b) Cimentaciones con pilas ING. JUAN JOSÉ CORREA RACHO Miérc. 1o. de Dic. 19 a20.30 hs.
c) Cimentaciones con cilindros ING. ALFONSO RICO RODRÍGUEZ Miérc. 1o. de Dic. 20-30 a22 hs,

6. Tratamiento de cimentaciones ING. ENRIQUE TAMEZ GONZÁLEZ Viernes 3de Dic. 19 a.20:30 hs.
7. Criterios de diseño estructural

de cimentaciones

a) Zapatas aisladas ocorridas ING. CARLOS MARTÍNEZ Viernes'3'de Dic. 20-30 a22 hs.
b) Losas nervuradas DR. ARMANDO FLORES VICTORIA ^ &^ ^ ^ a^ ^ ^
c) Pilotes y pilas ING. CARLOS MARTÍNEZ

8. Influencia del hundimiento de la

¡S t T7A^7A017A3- DR. RAÚL ,. MARSAL CÓRDOBA Lu™ 6^0.^ 20.30^22 hs.
Miérc. 8 de Dic. 20.30 a 22 hs.

9. Experiencias en el diseño y la
construcción del Metro

a) Planteamientos generales ' ING. ENRIQUE TAMEZ GONZÁLEZ ViernesJO de Dic. 19 a20 30 hs. ¡
b) Diseño estructural ING. FERNANDO RAMIRO LALANA Viernes 10 de Dic. 20:30 a22 hs.

° aíeníam!ento¡eXPanSl0neS' ING. JOSÉ TINAJERO SAENZ Lunes 13 de Dic. 19 a20 30 hs.

México, D. F., a 11 de noviembre de 1971
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RELACIÓN DE ASISTENTES AL CURSO DE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCIÓN

1. ING. JOSÉ LUIS AGUILAR MORENO
Hermanos Muñoz No. 133
Fraccionamiento Kennedy
León, Gto.

ING. MANUEL ALVARADO ESCALANTE
Félix Parra No. 182-1
Coh—San-dosé—Insurgentes
Méx ico, D. F.

3. ING. OVIDIO BOTELLA CAMPOS
Fuente de las Pirámides No. 292
Lomas de Tecamachalco
México 10, D. F.
Tel. 5-89-11-83

4. ING. JOSÉ MANUEL CAMPOS PINA
Palenque No. 672
Col. Vertiz-Narvarte

México 13, D. F.
Tel: 5-59-0751

5. ING. AGUSTÍN CÁRDENAS BARO
Planta Infiernillo No. 36
Col. Electra
Tlanepantla, Edo. de México
Tel. 5-97-19-90

6. ING. JOSÉ CASTRO ORVAÑANOS
Jazmín No. 62
Km. 18 1/2 Carretera
Los Leones

México 20, D. F.
Tel. 5-48-81-77

7.

al Desierto de

SR. SERGIO CEBALLOS BRAVO
Oriente 51 No. 218
Col. Iztaccihuatl
México 13, D. F.
Tel. 5-79-00-36

EMPRESA Y DIRECCIÓN

CONSTRUCTORA AMERICANA, S. A.
Colón No. 104
León, Gto.
Tel. 3-13-91

CONSTRUCCIONES ORGANIZADAS, S. A.
Juanacatlán No. 147-206
México, D. F.
Tel. 5-15-39-99

TÉCNICOS ASOCIADOS, S. A.
Av. Juárez No. 157-105
México 1, D. F.
Tel: 5-46-12-75 y 5-46-53-66

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Augusto RodTn No. 265
Col. Nochebuena
México 19, D. F.
Tel. 5-63-37-00

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Ródano No. 14 5o. piso
México, D. F.
Tel. 5-25-92-20 Ext. 2066

CONSTRUCCIONES ORGANIZADAS, S. A,
Juanacatlán No. 147-206
Col. Condesa
México 11, D. F.
Tel. 5-15-39-99 y 5-16-31-97

DESPACHO DEL ING. JOSÉ CHEREM
Blvd. Manual Avila Camacho No.
Naucalpan, Edo. de México
Tel. 5-76-39-33

H.

40-

8. ING. JOSÉ JAVIER CASTELLO Y RIVADENEYRA
Calle del Gral. Zuazua No. 46
Col. Tacubaya
México 18, D. F.
Tel. 5-15-91-42

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Universidad y Xola
México, D. F.
Tel. 5-19-65-93 y 5-19-27-70

511



RELACIÓN DE ASISTENTES AL CURSO DE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCIÓN

9. ING. MARIO ANTONIO CERVANTES Y ELIAS
Norte 89A No. 476
Col. Electricista
México, D. F.

10. ING. RAFAEL DÍAZ PÉREZ
Av. Universidad 1900 Ed. 24-201
Alti1 lo Universidad
México, D. F.
Tel. 5-48-92-86

11. ING. ANTONO ECHEVERRÍA GARCÍA
2a. Cerrada Calle 10 No. 226
Col. Granjas San Antonio
México 13, D. F.

EMPRESA Y DIRECCIÓN

CÍA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.A.
Av. Melchor Ocampo No. 171
Col. Anáhuca
Méx ico, D. F.
Tel. 18-00-80 Ext. 159

CIMSA - CIMENTACIONES, S. A. de C. V.
Insurgentes Sur No. 1877-103
México 20, D. F.
Tel. 5-48-00-38

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

12. ING. LUIS FELIPE EGUIA RAMOS
Gobernador Melchor Muzquiz No,
Col. San Miguel Chapultepec
Méx ico, D. F.
Tel. 5-16-47-58

PETRÓLEOS MEXICANOS
20-1 Av. Marina Nacional No. 329

Méx ico, D. F.
Tel. 5-31-63-21

13. ING. JORGE ESPINOSA GONZÁLEZ
Concepción Beistegul No. 1709
Col. del Valle
México 12, D. F.
Tel. 5-23-48-61

14. ING. DIEGO FERNANDEZ BAILLET
Dr. Navarro No. 90-9
Col. de los Doctores
México 7, D. F.
5-78-83-78

15. ING. JORGE FLORES 0CH0A
Patricio Sanz No. 408-602
Col. del Val le
México 12, D. F.

16. ING. ALEJANDRO GR0ENEW0LD GONZÁLEZ
Presa Don Martín No. 138
México 10, D. F.
Tel. 5-57-12-73 y 5-57-14-73

CONSTRUCCIONES Y CONDOMINIOS
MEXICANOS, S. A.
Av. Universidad No. 771-103
Méx ico, D. F.
Tel. 5-75-00-98 y 5-75-21-55

DISEÑOS DE INGENIERÍA CIVIL, A.P,
Georgia No. 112-201
Col. Ñapóles
México 18, D. F.
Tel. 5-43-38-16

STAG, S. A.
Patricio Sanz No,
Col. del Valle
México 12, D. F.
Tel. 5-43-43-50

33-102

PILOTES DE CONCRETO, S. A.
RTo Amur No. 13 3er. piso
México 5, D. F.
Tel. 5-46-62-12 y 5-46-62-05



J .

RELACIÓN DE ASISTENTES AL CURSO DE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCIÓN

V. ING. MOISÉS GONZÁLEZ AMBRIZ
Romero de Terreros No. 1362
Col. Narvarte

México 12, D. F.
Tel. 5-36-09-96

18. SR. VÍCTOR MANUEL GONZÁLEZ DAVILA
Cerrada de Hidalgo No. 21
Tlalpan
México 22, D. F.
Tel. 5-73-33-32 y 73

19. ING. FERNANDO GUZMAN GODOY
Olivar de los Padres No. 746
México, D. F.
Tel. 5-48-04-55

20. ING. BENJAMÍN GONZÁLEZ HERNÁNDEZ
Calle Zinc Num. 266-13
Col. Val le Gómez
México 2, D. F.

21. ING. JAIME GRIMALDI 0S0RI0
Piñal del RFo No. 224
Zacatenco

México, D. F.
Tel. 5-86-12-40 V

22. ING. JAVIER HERNÁNDEZ UTRILLA
Silvestre Revueltas No. 10
C¡rcui to Músicos
Cd. Satélite, Edo. de México

23. ING. JULIO HOYOS ELIZONDO
Cal le Lino No. 21
Col. Las Palmas Tacubaya
México 18, D. F.
Tel. 5-16-82-68

24. ING. MIGUEL ÁNGEL JIMÉNEZ LOZANO
Playa Manzanillo No. 542-201
México, D. F.
Tel. 5-39-07-11

EMPRESA Y DIRECCIÓN

CÍA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.A,
Av. Melchor Ocampo No. 171 5o. piso
México 17, D. F.
Tel. 5-35-16-66 y 5-46-55-52

BCO. NAL. DE OBRAS Y SERV. PÚBLICOS
Insurgentes Norte No. 423
México, D. F.
Tel. 5-83-14-37

DESPACHO GUZMAN GODOY
Liverpool No. 108-402
Col. Juárez
México 6, D. F.
Tel. 5-14-14-69

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

CÍA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.A,
Melchor Ocampo No. 171
México, D. F.
Tel. 5-46-55-46

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Augusto Rodín No. 265
México 19, D. F.
Tel. 5-63-37-00

CONSTRUCTORA HOD'SA. S. A. de C. V.
Av. Amsterdam No. 14-301
México, D. F.
5-28-53-97

SECRETARIA DE RECURSOS HIDRÁULICOS
Sierra Gorda No. 23
México 10, D. F.
Tel. 5-20-27-58
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RELACIÓN DE ASISTENTES AL CURSO DE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCIÓN

25. ING. FEDERICO WALTER LIEBIG FRAUSTO
Cerro de la Carbonera No. 142
Col. Campestre Churubusco
México, D. F.
Tel. 5-48-30-43

26. ING. FELIPE LÓPEZ AGUÍ LAR
Feo. de Ibarra No. 17
Circuito Fundadores
Cd. Satélite, Edo. de México

27. ING. SALVADOR MEDINA RI VERO
Av. Revolución No. 314-403
México, D. F.

28. ING. JESÚS MENDOZA RIVAS
Calla Rafael Ángel de la Peña 122
Col. Obrera
México 8, D. F.

29. ING. SERGIO MENESES RUBIRA
Hda. de Santana y Lobos No. 74
Bosques de Echegaray, Edo. de México

30. ING. CLAUDIO C.
Mar Blanco No.
Col. Popotla
México, D. F.
Tel. 5-27-45-97

MERRIFIELD

93

31. ING. JOSÉ CARLOS
Niño Perdido No.
Col. Postal
México 13, D. F.

MORA VÁZQUEZ
782-6

32. ING. ALEJANDRO MUÑOZ DÍAZ
Playa Miramar No. 568
Col. Reforma Iztacclhuatl
México 13, D. F.
Tel. 5-39-76-55

EMPRESA Y DIRECCIÓN

CÍA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.'
Av. Melchor Ocampo No. 171
Col. Anáhuac
Méx ico, D. F,
Tel. 5-l8-00r80 Ext. 159

PETRÓLEOS MEXICANOS
Av. Marina Nacional No. 329
México, D. F.
Tel. 5-31-22-21

INSTITUTO MEXICANO DEL CEMENTO
Y DEL CONCRETO
Insurgentes Sur No. 1846
México, D. F.
Tel. 5-24-14-32 y 5-34-88-04

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Fernando No. 268 9o. piso
Col. Alamos
México, D. F.
Tel. 5-38-04-54

*/

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Fernando No. 268
México, D. F.
Tel. 5-38-04-54
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RELACION DE ASISTENTES AL CURSO DE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCIÓN

3. ING. JORGE PAYAN DOUGLAS
Cerro del Chlquhulte No. 202
Col. Campestre Churubusco
México 21, D. F.
Tel. 5-49-54-52

34. ING. IGNACIO PEDROZA SERRANO
Sn Francisco No. 1814-c
México, D. F.
Tel. 5-30-44-58

35. ING. JOSÉ FCO. PONCE CORDOVA
Calle Sur 77 No, 254 Depto. 1
Col. SI natel
México 13, D. F.

36. SR. GABRIEL RAMÍREZ URIBE
Av. 515 No. 179
Unidad San Juan de Aragón
México, D. F.

37. SR. FIDEL SALDAÑA GÓMEZ
Miami No. 39
Col. Ñapóles
México 18, D. F.
Tel. 5-36-37-00

38. ING. HÉCTOR SÁNCHEZ R10S
Dragón No. 85-3
Col. Prado Churubusco
México, D. F.
Tel. 5-41-28-39

39. ING. SALOMÓN D. SEDAÑO LICONA
Gral.Mariano Salas No. 229
México, D. F.
Tel. 5-77-40-22

40. ING. RACIEL SOSA ESCARBAN
Cal le Boleo No. 25
México 2, D. F.

EMPRESA Y DIRECCIÓN

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Ródano No. 14
Col. Cuauhtémoc
México, D. F.
Tel. 5-25-92-20 Ext. 2167

CÍA. CONSTRUCTORA EVEREST, S. A.
Cumbres Acultzlngo No. 67-101
Méx ico, D. F.
Tel. 5-30-05-15

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICI
Augusto Rodfn No. 265
México 19, D. F.
Tel. 5-63-37-00

DAD

CONSTRUCTORA INTERNACIONAL

LATINO AMERICANA
Av. Chapultepec No. 230 4o. piso
México, D. F.
Tel. 5-11-40-03

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Augusto Rodln No. 265
México, D. F.
Tel. 5-63-37-00

ESTUDIOS DE INGENIERÍA Y PLANEACIÓN
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec
México 10, D. F.
Tel. 5-70-11-55
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RELACIÓN DE ASISTENTES AL CURSO DE DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE CIMENTACIONES

EMPRESA Y DIRECCIÓNNOMBRE Y DIRECCIÓN

41. ING. ENRIQUE SOTO REBOULEN
Cerro de Macuiltepec No. 291-3
Col. Campestre Churubusco
México, D. F.
Tel. 5-44-36-13

42. ING. JOSÉ LUIS TERAN PÉREZ
U. Habitacional Morelos
Edif. Jamaica C-26 Int. 102
Col . de los Doctores
México, D. F.
Tel. 5-88-06-32

43. ARQ. JULIO TRUJILLO GARCÍA
Cerrada F. C. Interoceánico No. 17
México 2, D. F.
Tel. 5-26-53-98

44. ING. PEDRO URZUA RODRÍGUEZ
Playa Copacabana No. 127
Col. Marte
México 13, D. F.
Tel. 5-79-65-87

45. ING. JUAN ÁNGEL VÁZQUEZ URIBE
Av. Taxqueña No. 1464
Col. Campestre Churubusco
México 21, D. F.
Tel. 5-49-81-13

46. ING. JOSÉ YUSEFF SAAB
Pestalozi No. 430
Méx ico, D. F.
Tel. 5-43-97-55

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Universidad y Xola
Méx ico, D. F.
Tel. 5-19-37-27

SECRETARIA DE RECURSOS HIDRÁULICOS
Sierra Gorda No. 23
México 10, D. F.
Tel. 5-20-27-58

INSTITUTO POLITÉCNICO NACIONAL
Zacatenco

México, D. F.
Tel. 5-86-28-05

SECRETARIA DE OBRAS PUBL
Av. Fernando No. 268 9o.
Col. Alamos
México 8, D. F.
Tel. 5-19-27-18

CAS

piso

CONSTRUCCIONES CONDUCCIONES
Y PAVIMENTOS, S. A.
MlnerTa No. 145
Col. Escanden
México 18, D. F.
Tel. 5-16-04-60 Ext. 165

EMPRESAS EIFFEL, S. A.
Leibnitz No. 14-703 y 704
México, D. F.
Tel. 5-33-69-54^
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