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INTRODUCCION

TIPOS DE CIMENTACION.

Factores que determinan Su seleccidn y comportamiento.

Cuando el ingeniero tiene que disehar y construfr 1a cimentacién de cual =

!
guier estructura, debe responder a las siguientes preguntas :

¢ Qué tipo de cimentaciébn es el méas adecuado ?

¢ Qué dimensiones debe tener dicha cimentacibn ?
¢ Qué comportamiento presentara después de construfda ? ;
¢ Como deberé construiria ? \

En la préctica se observa una interrelacidn muy estrecha entre éstas cues-—
tiones, pues el tipo de cimentacidn que uno esco’ge en cualgquier caso parti—

cular, estard condicionado al comportamiento que se espera de ella en fun—

c16n de sus dimensiones, las propiedades nme chnicas de los suelos en que —

se apoya y el procedimiento que se siga para su construccidn; sin embargo,

para fines didécticos es Gtil tratar separadamente cada una de estas cues —

tiones.

TIPOS DE CIMENTACION.

Arbitrariamente se acostumbra hablar de dos grandes grupos de cimenta —

ciones :

Aquellas que trasmiten su carga a estratos de suelo que se encuentran a

VAT

o



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 estdn representaaas por los siguientes tipos :

1

Zapatas.— !
! Ausladas
Corridas .
Retfcula de zapatas. .
Losas.— ' ;
Reticuladas : '
Planas
Cajones. }

En el grupo de las cimentaciones profundas estin los siguientes tipos :

t
1

Pi1lotes

Pilas

“-»

Cilindros.

SELECCION.

De los diversos tipos de cimentaciones antes mencionados, debe hacerse
la eleccidn teniendo siempre en cuenta, al igual que entodas las obras de

oo/




ingenieria, el aspecto técnico y el factor econdmico.

En el aspecto técnico, todavia a principios del presente siglo la eleccidn ‘
del tipo de cimentacidn se basaba en consideraciones empfricas o, en el

mejor de los casos, en experiencia local, y en ocasiones, €en las reco —
mendaciones de algln reglamento de la construccidn en ciudades que con—

taban con él. Frecuentemente estos procedimientcs conducfan a fracasos '
por mal comportamiento de la cimentacidn. Algunos reglamentos de la
construccidn més progresistas, especificaban ya 1a realizacidn de pruebas
de carga como medios para determinar la eleccidn de la cimentacién y su
comportamiento, esta préactica conducfa al éxito en un buen nGrrero de ca— ‘
sos, pero también se presentaban problemas de mal comportamiento como
consecuencia de una incorrecta 1nter‘pr~etac16n de los resultados de las - i
pruebas. Por otra parte, la realizacidn de estas pruebas era relativa -

mente costosa y por lo tanto no siempreé Just1f1cab1e econdmicamente. }

T

A partir de 1925, estos métodos comenzaron gradualmente a ceder su lu—
gar a crmtarios menos empfiricos, pasados en 1l0s principios de la mecénica
de suelos. Medante la aphcac16n de tales principios es posible prever en
la actualidad, dentro de 1fmates de aproximacidn razonables, el compor-—
tamiento de una cimentacidn y sobre esta base hacer una buena eleccidn
del tipo més adecuado. Se sabe ahora queé en dicho compor'tamlento in -

tervienen los siguientes factores :

Condiciones del Suelo.— Expresadas por la estratigraffa y 1as propiedades
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mecénicas de cada uno de los estratos que lo constituyen; principalmente:
la resistencia al corte, la compresibilidad y 1a permeabilidad. Estas -
caracter{sticas son determinadas en la préctica con el auxilio de los mé-

todos de exploracidn y muestreo y la realizacidn de ensayes de laborato—

mMo.

Magnitud de las cargas de la estructura.— La cimentacidn debe ser ele =

gida de tal manera que las cargas aplicadas al terreno, no produzcan en
é1, esfuerzos cortantes mayores gue los que el terreno sea capaz de so-
portar, con un margen de seguridad razonable; esta condicidn requiere
detgrmmar la capacidad de carga admisible en los distintos estratos de
suelo 1dentificado en el sitio particular de que se trate y dimensionar la
cimentacidn de acuerdo con ésta y la magmtud de las cargas de la estruc—

tura.

Tolerancia de la estructura a los asentamientos.— Slmulténeamente'con

el requisito de capacidad de carga, es indispensable que la solucién 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 suﬁclentemer:\te aproximada, la magnitud
de estos asentamientos en funcidn de la compresibilidad de los distintos =
suelos que intervienen y de la magnitud de los esfuerzos inducidos al te —
rreno por el 01m1ento. Por otra parte, el conjunto cimentacibn—estructura
es capaz de tolerar asentamientos diferenciales de acuerdo con su rigidez;

al mismo tiempo, la rigidez del conjunto impone al suelo restricciones al
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asentamiento diferencial que se traducen en redistribucidn de cargas tras-
mitidas al terrenc. Esta situacidn plantea un problema de interaccidn en—
tre el sueloy la cimentacibn que debe ser tomado en cuenta en el disefio =

estructural.

@

DIMENSIONES Y COM PORTAMIENT O.

La aplicacidn de los principios de la mecénica de suelos ¥y la experiencia
muestran que l1a magnitud de los esfuerzos y las deformaciones 1nducidas

en el suelo, no solo son func16n de la carga aplicada, sino también de la forma,
dimensiones y rigidez del cimiento, y que este conjunto de factores, unido @

la estratigrafia y propiedades de los materiales winvolucrados determinan, en

Gltimo andlisis, el comportamiento.

CONSTRUCCION.

Es evidente que no bastan una buena eleccidn y un buen disefio de cimenta =
cidén para lograr su buen comportamiento; se requiere ademés una buena -
c onstruccibn. El procedimiento constructivo debe ser disefiado de forma tal
que produzca un minimo de alteracidn en el suelo en que se apoya el cimien—
to y que su realizacidn no cause movimientos de importancia a estructuras
vecinas. Es comiin que los problemas que plantea la realizac1én de la obra
de cimentacién sean un factor importante en las decisiones relativas al tipo,

-

dimensiones y criterios de disefio estructural.

Estos son a grandes rasgos, los temas principales que se tratarén en la -

serie de conferencias que constituyen el presente Curso, cuya finalidad es
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de la Ingenierfa de las Cimentaciones, a

presentar un panorama general

través de la discusidn de sus principios bésicos y de la presentacidn de 1a

experiencia acumulada en su aplicacidn a casos préacticos.

Noviembre de 1971.

Ing. Enrique Tamez G.

ETG'mcd.






CHAPTER 1l

BEARING CAPACITY, STRESS DISTRIBUTION AND SETTLEMENTS

2 01 Ult mate Beang Capacty

The 1dea of periaisibie or working bearing prcssur e 1s inimately bound up with settiement and,
aliliough m the past, attempts have been made to scparaic the two, sometinies with disasiious
resvlts, they are considered together 1n this book

However, ¢ c2uard agamst catastrophuc failure of the foundation resulting from shear failure
in tne ground, 1t 1s necessary to have an upper imit to the Joad which may be imposed  Itis the
purpose of this scction to caamine this hmit

When a load 1s placed on the groune, deflections muy be of two kinds - an immediate one and a
long term one  We are not ac the moment conceined with the deflections spread over a com-
paratively long period, although later they will have to be considered m detail

Fig 20, p 25, shows the result of a static load test  In curve (2) the deflection increases
slowly and more or less proportionately to the Joad unul a point 1s reached at which the rate of
settlement begins to increase rapidly with increase of load At this pout the soil 1s said to have
eaperienced a general shear failure and the loaa required to cause tnis fanure 1s termed the
ultimate beaing capacity  Obviously, this fairly well defined point may be determined for any
given set of condiions of loading, footing size and depth  This type of behaviour is observed
when loading tests are made on dense sands and suff clays  On tne other hand, 1f a test 1s made
on a loose sand or a soft clay, local failure occurs and the type of curve shown at (b) 1s obtained
There 1s no well defined point of failure and the foundation cortinues to sink into the ground at
anincreasing rate as the load imcreases  This occurs because even 1 small load on these weak soils
overstresses them locally and the soil flows plastically, permuting ioe foundatior o settle

In general shear failure 1t 1s not difficult to define the point at which the bearing capacity of the
ground has been exceeded (Fig 43, p 50) The catastropl ¢ nata.e of the failure 1s « car, the
foundation setiles excessively and uilts because of lack o vuformity 1n the loaa sysiew or the
ground or probably both If the structure s of iow ficvioility LT may experience more or less
serious damage (Fig 98, p 112) Inlocal shear faulure ae difference between funcuonal and
catastrophic failure may be marginal but catasirophic I ure i, essentialis a shaar sticngth
phenomenon It 1s, theicfore, necessary 1o hnow the shear strength of the sou n order to
calculate the ultimate bealing capacity

An carly theory of bearing capacityis due to Ran'une (1357, 1904), who consideied the stabihity
of the cubical block of soil immediately beiear! the foundation According 1o Rankine, . is
block of soil 1s 1n the passive state ~ As in lus carth pressure theory, Rinkine ignored cohesion
and argued that the underside of the footing would expericnce from wne block of soil density,
y, a resistance.

+ ) d))z (1)

/1
— 1 20t 2 F
Qo = ¥y Dy \1 —sm ¢

It 1s evident from thus formula that the bearing capacity of any soil at tne surface woula be n.l

This 1dea 1s dircctly opposed to experience  Dr Faber po.nied out, for cxample, that railway
36



§202 TCRZAGE!'S SGLUTION FOR ShHALLOW FOUNDATIONS 37

slecpers carry considerable loads although they rest virtually on the surface of the ballast *
(Faber, 1932), obviously they wouid have to be buriea at some depdh af the Rankine formula
were truc  With a somewhat simular reasoning to Rankine’s, Bell (1915) extended the cquations
to include cohesion

2 02 Terzaght’s Solution for Shallow Founcations

The current 1deas on beanng capacity aie based on the work of Professor Terzaght  He has
published (Terzaghi, 1943) an invaluabie contribution to the theory of bearing capacity From
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Fic 28 Test to failure on model footing
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observations of laboratory tests (Fig 28) aad full scale fo.lurcs, 3t has been found that the failure
surfaces beneath a surface footing are of the shape shown  For perfect symmetry including axial
loads and homogeneous ground, the failure surfaces are also symmetrical ~ Starung with tacst
premises, Terzaghi has analysed the problem as follows (Fig 29)

Beneath a smooth base of mfinite length (Fig 29(a)), carrying a load verging on the ultimate,

RGN S AR T, ST 7 AT
s 0 LT AL
#+4 T sy e ragas T T T T
I i o Clia
)
(@) Smooth base (b) Rough base

Fic 29 ldeansed failure surfaces used in Terzaghi’s analysis
(Tei zagli, 1943)

resting on the surface of a soil without weight, there s a zone I1n the acine Rankine state,T a
zone 11 of radial shear and a zone I111n the passne Rankine state. However, real footing bases

* Until the beginming of this century, the ballast did cover the sleepers compleiely and was brought up to
within two or three inches of the top of the rail  Such a dep.h of immersion could not have been sufficient, how-
ever, to provide the required resistance This method of construction was possibiy used to prevent creep of the
lighter rail sections then in use

t The soil 1s on the verge of failure and its weight 1s a disturbing force  In the passive condition, the weight
15 a force resisting failure
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are rough, consequently, the soil immediately beneatn the foot'ng 1s prevented by the fiiction
from passing mto e acuve siate and s constramed to reman n the elasuc state (Fig 29(b))
Its dellections, the.cefore, are small by comparisoa witn che plestic deformations of zone 1T and
it may be considercd as acting asif it were part of the footng At the monent of failure, descent
of the footing is opposed by the force 2P, To suaplify the anatysis, the shear stiength of the soil
above the level of the foundation base 1s neglected, and 1t weight only considered, by treating it
as a surcharge  For 1has 1emson the results of the analysis cannot be applied 10 footings whose
depth 1s much gieater than tnea widih

Now the suza of the forces aeeping the wedge in equilibrium must be zero, therefore

Op - -}')/B"‘tun ¢ — 2Pp — Ca Slﬁ(f) =
(weight of wedge) (cohesion) (1)
or Op~ iyB%tand — 2P, — Betan ¢ =0 (1)

where 0 p1s the total foice required to make the footng sink 1nto the ground and ¢ is the cohesion
per unit area

1e Qp = 2P, + Bctan¢ — 1yB2lan ¢ (1)
With the eaception of Py, all the quantities i cquitioa () are known, so that if P, can be
- Nowoswmoused B ¥ 9 5238333 33 S % 235%Rs
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Ny-and No
Fic 30 Terzaght's bearng capacity faciors for shallow footings (D less than B)
calculated, Qp1s known If the footng 1ests on the sudface of a cohesionless soil then £, can
readily be calculated (Terzaght 1943)  Thus leads to the result
Qp== Q, = By}B N, =1}7%N, (iv)
where N, given by the curve in Fig 30, 1s a dimensionless aumber depeading only on ¢
For a foundation at some depth, m soil possessimg botn cohesion aud 4, the problem becomes
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ymmensely more compheated  If the soil nod no weight, tl cn the load @p could be split nto
two parts, Q¢ and Qq, Where Qcis the loaa just sufficient to cause farlure 1f the surcharge, g, were
sero and Qg s the load which could be sustaiacd by the effect of the surcharge alone acting on a
weightless, concsionless soil
‘ Qc+ Q¢= Bc N4 Bg Ng )

Ncand Ng, like N, are dimensionless numbvers dependent only on é, their values are given also
by the curves in Fig 30

1t 15 assumed that the ultimate bearing capacity

Op= Qc - Qq + Q (v1)
(‘]“—‘0,‘}’=0) (c=0,y=0) (C——_—O,(]=0)

It should be noted that the failure surface corresponding to Q¢ and Qg 1s different from that
applymg to Q, and that both suifaces are different from the theoretical surface corrcsponding to
fulure of a foundation below the su. face possessing weight cohesionand ¢ iowever, Terzaghi
states that O p1s only shigntly greaier than tne sum of Qc, Ogand O, (afign « of less than 10% 1s
quoted for a particular case)

¢ = 0 case

For suddenly applied loads on clay soils the so-callcd ¢ = 0 case applics and

N = 57 (or, for a smooih base, Ne = 5 14)

Ng=1
N, =0 . . (vin)
thus
Qp = B(57c—+ yDy) (1x)
or per unit area
qp=5Tc+yDy (x)

It will be noticed that the second term of this equat.on is simply the we.gnt of soil removed to
construct the foundation

¢ = case
For a foundation resting on clean dry sand

Qp = B(yD; Ny+1iyB Nj) (x1)
or for a foundation at the surface (Dy = 0) ]
Qp= BB N,) (xn)
per unit area
gp=4%4yB N, (xim)

It will be seen that 1n this case the bearing capacity per umit aiea is diectly proportionzl to tne
size of the footing  The bearing capacity 1s also proortional to the soil density, y  Below the
water table this density 1s appronmately halved, so that the bearing capacity 1s also halved

* A solution published by Prandl (1920), for «he plasic d formation of steel, under the action of a pusch
P Y p p ’
neolected e weirht of the material which unacr (h0se CORLLIONS 15 Unimportant by cosnnanson with the strengh
fbh B L Y N >
of the metal
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Square and Cucular Foonngs

The solutions given 1bove apply to found:tons whose lengih is considerable by comparison
with tnen width  In this case, of course, there s plare strain, but even with this simplification
the difficulues are formidable  For rectangular and square footings the solutions are few and
far oetween, 1n the case of a rigid arcular foundation at he surface, Hencky has produced a
solution (Hencky, 1923)

4p = 5b4c (x1v)
, but "he footing bas axial symmetry

Tarzaghi has introduced into his ccuanion cmpiical coefficients based on observation and test

results {Golder, 1942, Skempton, 1942A) uad arnved at e foliow.ng

For circular footings Qp = ‘7”3 D*=~R*(13¢c No+yDs Ng+06yR N,) (xv)
for square footings Qb =quB*= B*(13c N+ vyDs Ng+ 0dyB Ny) (xv1y

Local Shear l'ailuw e

It shoula be noted that the foregoing values are apphicable to the general shear failure case only
Where there 15 a possibility of local shear failure reduced values of the bezaring capacity co-
clicients N, Ng and N, should ve used * ana the acar parameters, ¢ and tan ¢, should also be
reduced by one third (Terzaghi, 1943)

2 03 Skempton’s Solution for Clays

A solution, partly theorc'icai, partly emprrical, has been put forward by Skempton for clay
souls under suddenly applied loads, when ¢ can be assumed to be equal 1o zero (Skempton, 1951)

gp=c Ne+yDy 0
Tne values of Ne are based partly on laboratory tests, on theory and on observations of full scale

oAzt | L
8 A;/’\ |
7 e L et S
. / § Ilan_q sirip
N | BENE
s [y Fic 31 Skempton’s values of the pearing
4 $=9 Df! | 71 l[;’— capacity factor N, when ¢ = 0
AT
3 ]
2
7
4 7 2 3 <+ 5 6
25/8

failures It will be noted that the maximum value which Ne can have, for a fooung at a depth
which 1s great compared to its width, 15 9 1n the case of a square or circu.ar footing  Table 6
gives the comparison between observed values and those calculated from the va.ues given for the
coefficient, Ne, in Fig 31

* Except for ¢ = 0 where the full value, apply
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Values may be ob.w.ned anect from the curves for long strips and for squares For inter-
mediate shapes, the values of N for a rectangle, length L, breadih B, may be obtained from that
for a strip, Nes, by the relationship

(u)

-

Ncr=<1 —.0213:> Nes

TabLL 6
Values of N, compared with Observations of Fuil Scale Foundauion Failures on Clay

' CoNew |
1 | , Vverag
Dimensions of foundation  Average ; founda- | Asxfgq?c
settle- pro1owon b loth
Site mentaty B’ pressure | of cla 90 N.
B L farlure A :at failure | c Y <
’ » Dy, Dy pr M ! Dy | ’ 2
ft ft ft B | tonsfit | tonsft
!
Hagalund, Sweden 13 65 0 + 3 | 043 i 00741 58 54
2 077 ; . 00679 64 65
Kippen, Scotland 8 9 ., 55 ;069 10 10 .« 09511 Clié6 60
to1158 | 72 72
Loch Ryan, Scotland g S$* i 50 63 | 11 12 19 I 022 86 90
Newpoit, Wales 8 8 6t | 075 | ‘ | 74
20 |25 | 14 15 29 036 80 | 86
(total)
Shellnaven, England
A 25* 25+ 0 |0 — —-— 1 084 \ 0135 64 62
B 52+ 52 0 0 30 5 ! 083 | 0140 57 62
Trascona, Canada 71 195 12 016 140 15 23 . 042 56 556
Silo (Tschecotarnoff, i
1957) (location not i
given) 49 225 3 008 —_ — 26 1 cs 52 54
(After Shempton, 1951)
pi#merér ¢ In clay 1 With fricion  § No side fricion |l Vane i Compresston test

Skemptor also gives the approximate rule that for depths where QBI 1s less than 24, then
Ne= (1 +02 %’) Moo ()

where (Ne)o 1s the bearing capacity factor at the sarface
For a strp, (Nc)o 1s roughly 5, therefore

NC,=5<1+02‘IE_>(1+02%> v

Skempton adds that, if the shear strength for a depth of §B beneath the foundation does
not depart from the average by more than 5:507;, then that aver. gec may be uscd 1n the caicu-
lations

2 04 Meyerhof’s General Solution

Meyerhof (1951A) has extended the :nvesug® o1 beyond Terzaghu's treaimert, speciiicay
restricted to shallow foundauons, to ihe gencral case of a foundation at any depth  Waereas
Terzaghi neglects the shear strength of the soil above the level of the underside of the fou. ,0n,

treating 1t merely as a surcharge, Meycriiof's me .od takes tius strength into account when
D

A
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calculatrng the resistance of the ground to penetrauon by the founaation  For ihe long stnip
footing, this i1s doac by cxtending the fatlure surtaze as a logarithmic spiral upwards through
the soil above the level AE (see Fig 32) In the calculation, the stresses p, and sy actirg on

)
|
v 90-‘\7)
W
- B i v 5 \ /(
N 3 E B
o q
Y 'lE { .
- "O—(P
45 —%
Terzagh: | M yerhor
Srooth Strip 90~ Roagh >crip

() Shallow foundation

99—
Terzagh (b) Deep foundacion Mey rhof

Fic 32 Iaealsed failure suriaces Lsed . Mcyerhof's analys's
(Meyerhof, 19514}

the equivalent free sw face B,E;, have 1o "~ [u.nd by considerning the equilibriam of the wedge
B,E\F1, po1s then substituted 1n the equadnon

B
qD=c.Nc+po.Nq+y§.Ny Q)

2 05 Mayerhof’s Approximate Solutions

The general solution 1s too tedious to appiy for routine purposes but some simplification 1s
possible for souls, like clean, dry or fully submergea sands, whica possess é but no cohesion To
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avo.d the necessity of computing the stresses on the ecutvalent {ree surface, Meyerhof has given
values of the bearing capacity factor Nyg vepenaing o . both N, and N,, the former being more
important at greater aepths, the latter at shellow acpths  Then

B
g0 =75 Nyq ®

The values of Nyq depend on the cocfficient of earti. givssu.e ¥, and this must be known before

ox10° e sniz
¢=30dbgr¢:c$ ; - PR VAPV
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Bearng capacity factos Nyq
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N

0% 15 20 125 30 35 40 oL’jkﬁ v
Depth/width of foundation D/p Depth/width of Youndation Dy/3
@ (e
70
P
6o ‘\; ~ /Z '
50 " 9\1 | Mayarnof (1/52)
M 40 a N Full o rbardonshear

P! Zero orurourden snear
(or equvalent)

Lundgren &
Mortensen(1953) 1o

0" 57 0% 05 00 10
© Di/s
Fic 33 (a) and (b) Bearing capacity factor Nyq (¢ = 0) for strip soundation n cohesionless meteral
(f»[e)e'lxoj; 19514)
(c) Beanng capacity factor Nyg (¢ = 0) for shallow strip foundadaons on cohesionless mater.al
. (After Me)erhaf, 1955)

the value can be determined (Fig 33(a, b)) [Even the use of the approvimate form involves a
good deal of calculation and the introdvcuon of emp ricat factors However, a companson
between calculated and observed pile resistances shows that Meyc hof’s method givesa reasonably
close approximation to the ultimate value, whereasany atte pttoust Terzaght’s saallow bearing
capacity formula for this purpose resulis 1n a vaive which 15 one hwf or less of the true value
(Little, 1958) Da Costa Nunes and Vargas (1933} have also made a comparison using Meyer-
hof’s for.a.la which indicatcs a maximum error of 30%

=N
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Lundgren and Mortensen (1953) have concluded that the vatue o€ the bearing capacity factors
previously publishea for foot'ngs on tue scriace of cohesion’ess materials were 100 nigh by some
35%  Following tlis, 1n 1955, Meyerhof revised Ius caleulation of Nyq for shallow footings and
presented a revised giapn (Fig 33(c))  Besed or the resut o of tests on moael toundations in
sand, Meyerhof has recommended he usc of a reduced varue ¢, whe'e tan ¢1 = 0 35 tan ¢, when
calculaung the bearing capacity of deep foundations

Meyeihof (1953A) has also published a solut.on for eccetric loads  He suggests that for a
Jload with an cccentricity of e, measured from t' < axis « " symme ry, the bea.ing capacity of a
footing of width B 1s the same as (hat calcudatea Jur a tool 33 cartying a syminetrical Joad but of
reduced width B” where

B'=p—2e (n)

For inclined loads, Meyeihof (19535) has gine . he “wliowing reduction factors
/ o

TaABLE 7

Argle of nuchination 1o vertical, «

]
Coe | W 20° } 39° a1 60
J
Dy ! ] - i : - f
Ciay —B-from0tol | 10 i 0o 0o : 04 | 025 i 015
| i I
Df l ' ) ' ]
Sand and gravel — =0 1oy 05 02 Zero for a = ¢
~ ! i l !

Smooth Buases

So far, all Meye nof’s values given have been for bases which develop the full shear between
the base of the foundation and the soil I the base 1s smooth, then the soil can flow plast.cauy
from beneath the foundation as 1t sinks into the ground and the value of Nyg (hen to be usca s
half tha. obtained from the graph for a perfectly rougn base

Rectangular, Square and Circular Bases

For e, Meyerhof’s values from Fig 33 may be used 1n conjunction with a shape factor, ¢,
which vancs with ¢ (Fig 34) In ths case

B
9o = 7> A Nyg (i)

2 06 Recommendations for Calculation of Bearing Capacity

To calculate the ulimate bearing capacity of fourdations, use the bearing capacity fec 0.5 as
follows

(@) Terzaght’s values of Ne, Ng, N, for shallow foundacors (Dy lees "hen B), oo alt soils
For footings on the surface of sand and gravel, this1s likely to overe S0 . DRATING CADITLY
somcwhat  For example, at ¢ = 30 (¢ = 0), the value of NV, fro™ Fig .0, » 38, 15 22, wiercas
the revised value (§2 05)1s about 15 In most instances, naru. iy auv b gher ¢ values, scttle-
ment 1s likely to be the ruling factor

(b) Shempton’s values of N. for foundations on clays (¢ = {)
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(¢) Mcyerhof’s values of N, for deeper foundations on sands and gravels (¢ = 0)
(d) The bearing capacity of erd bearing piles may also be found from the results of Dutch
decp sounding tests (sce Chapter 1) Tests have demonstrated that d rect extrapolation 18

Shepe facter, A
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permssible from the 10 cm? cone to full size piles (Planiema, 1943, nnzinga, 1951) Franx
(1948) has stated that a sounding figare of less than 50 kgfem? 1~ 51d, 50-.00 kgfem? 1s
moderate and more than 100 kg/cm? indicates 2 good foundatiou saa.c..al (1 kg/em?® may be
taken as roughly 1 ton/ft?)

2 07 Foundation Failures

Perhaps the classic enample of a catastrophic failure of a shul.ow “ouidation 1s that of the
mailion bushel capacity Transcona grain elevator on the Carndian Praiic, 7 miles NE of
Winnipeg, Manitoba  Not only has the fulare ocen describew 1M @ contemporary account
(Allare, 1916) and been the subject of more recent mvestigations L. -'so we arc fortunate 1n
having an eye-wilness account and photographs o1 the disaster (Wli.e, 1953)

The elevator consistcd of two principay struciures (Figs 35 any 30, ‘he o house contarning
65 bins 14 {t diameter by 92 ft high ir five rows of 13, ca ica by @ 2 ft tek concrete raft 77 fi
wide and 195 {t long at a depth of 12 ft, and thc work Louse, €o. tainiug tae rawchmery, 70 ft by
95 ft by 180 ft hugh, also carried on a raft at 12 -t depth

Construction started 1n 1911 and was comp'cted In Scpiember 913, aler Alling watr gratre
was commenced (Fig 37) On 18th Octooer 1913 875,000 busacls of £ 'n had peen stored T v
at lunch time on that day the bin house begar 0 . T, much of e m oven ent took piace Guring
the first half hour (Figs 38 and 39) Dur.. ac follow.ag wight, tue structure housing tne
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conveyor belts on the moof of the buns shid 0™ ara ‘Ul ro e grour d (Tigs 40 and 41)  After ths,
movement virtually stooped  The vin house co =e (o0 rest at an angle of 26° 53" to the veruca ,
the ¢ side was 51t above, and the wese s de 24 fU betow the original positions, the north end
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t e 6 35  Transcora grain suo, Winnipeg, Canada—
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Jerings made 1o 1913 -

ovrings prade in 1951 — -
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wis 4 ft.ower than the soutr ena A cuasn on of upheaved sou, 5 or 6 ft righ was formed on
Foovest T2 42 ard ~l)

Wash vo s v.ere at orce made ardrdicated a deposit of finin grey clay 35 to 40 ft thick (the
top of this suratam was weathered orown ana sufler), then clay mixed with rock fragments and
finally at abouat 50 ft depth, the limestone bedrock  The clays, which overlie the Ordovician
ser-es, are part of a sedimentary deposit, 30 10 30 ft thick, from the ancient glacial Lake Agassiz,
formed when the Wisconsin ice sheet blocked the southern outlet
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In 1951, 1t became poswible to anderteke two more borngs near the bn house (5ut sufliciently
far away to have been unaffected by the failuie) and conuruous andisturbed s. wies were taken
and tested (Pech and Bryant, 1953) (Fig 44) These showed that the upper ciay had an un-

A = . A
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confined compression stiength of 2260 1b/ft? wis. e Jowe™ su o= awe v only 4300 o'ted
The weighted average was 1860 1b/ft?
Using Skempton’s formula

Ner = 5(1 +0 2‘%/ L0 _?;) E, (1§203)
Here B = 77ft, L= 195ft, D = 12 ft
whence, Ne= 353 . . )
Thus, the uitimate bearing capacity 1s
556 X 1858 = 3170 arr-o0r 25 o \

The actual load at the time of failure 1s known cu e accu wely  hewe o we
18,000 tons, to which must be adaed 23,000 tons ¢  Yicdt, &vinIa | 088 Lm.ssa 2 0F
From this must be subtracted the pressure due *0 2.t of so.l a. .2v (/3 (= 0 04 tons/i2) 2iv w3
a nett bearing pressure of 2 1 tons/f{t?
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Thus the 12u0 calculatedobseried 1s 1 1. In view of the difficulty 1n arniving at an aver rage
figure for the shear strengih, a 109 error 1s' certainiy not out of the way and the ;ormuia may be
rcgarded as supported by th's evidence

These figures were substanually confirmed by Baracos (1957). He mentions that pumping
had b.. necessary for the thirty-seven years since righting the structure to heep the basemient of
the bin house dry since 1t 1s row 34 ft below pra.nie level It would, however, seem that the effect
on the samples tested was shight.

The question naturally aniscs—how did such an error of judgement occur so that the faiiure
took piace?

Allaire says that it was * customary * to take 3 to 4 tons/ft2 as ine bearing pressure which could
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be imposed on the grey clay of the area, he a¢ds that soil 1oading tests were made * as a matter of
precaution > and White confirms that loca - «o~s were tiaae There s the “urther evide -
that many heavy structures were foundea o1 « » 1ilar forniscuon at nearby Winnipeg Two
relevant observations may be made

(1) that the struc.ure was probably of unprecece  ed s.ze arc would therefore stress the softer
clay in the lower part of the for="t 01toamue - . erex i “hansmaller buildings, this softer
clay would be virtually unstressed by the comv. . -al loaamng tes's on a small area, which were,
n fact, « 2, aud

(1) that 1n many cases, e g offices and sinaler structures, the real load on the sor’ s far less than
the design load, whereas, at the Trarscor. ailo, pracucalty the wro.e of the des 2 load was
realised Thus there was no *corcealec lactor o safety’ to protect the struciure from the
disaster which dia, 1n fact, ovcrrake 1t ¥ Tne bulding was subsequeatly uuderpmnea and
righted (see Chapter VI)

Some mteresting statements were made at the discussion or Allaire’s paper  Allaire naaself
referred to the fact that the customary slight settlement was expected ard Goodrich ment.oned
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* Another case of catastrophic failure of a silo 1s on reeora (Tscheootanoff, 1957), sce uluo Clevenger (1956)

/

7



//’.

50 BCARING CAPACITY, STRLSS DTSTRIBUTION AND SETTLEZNTS §207
Fw—-ﬂ-r"w"““‘ fan "*"““"'_""“'\;T‘ & \"\:‘ . "l - - -:
¢ » ~ -z *
i i -~ % N »f
é ’ r . ‘\\ }
L ! BN y i
E B N v . L {
l “ ’ N
f . . . N
[ ’ r
? . FiI¢ 43 Transcona silo
F View of heave
E .- (Winte, 1953)
il
]
{1 [ A
H .0 ~ T Dl
\.. i 1
x ' ]
L S R S U Dt e e _.3

an 1dentical fa,lure of another silo 1 Algiers > out the most starthingly presc ent remarks were
those of Phillips who, referring to a found. iua feuure at Poitlang, Oregon, saia waer
beneath it was sustamning the zround ard the . or was besrg slowly aisplaced by the adaed load ?
That ms remarks were not merely fortwitous be sl owed an aweicuess of the effects of pore water
pressure 1s borne out by his reference 1o a steadpipe wnich showed an excess head of water,
10 ft above ground level

Another interesting repos. of a fuulare which took place at Fredrikstad, Norway, was of an o1l
tank which failed catasiaophicaliy .r 1952 (Bjerram and Overland, 1957)

The tank was 25 m ,n diameter with a capacity of 6000 m3 (1 3 M gal) Itrested ona i:5cm
{61n ) concrete slab with an outer ring beam waicn was foundcd on 35 cm (1410 ) of gravel The
emply tank weigliea 550 tons

Boring N2 70

!
O Foundotion| _|/ever { |
of ‘
Y (= = ,
CLar |= = !
20[' Greyish E_;T 7 j
tan sitty | T T
Fic 44 Transcona gram sdo—typical pore- LAY Iz
30t = = =1
hole G'/rzy Enl — Z:
Peck B s silty ::i = Attt ?
(Pech and Bryant, 1953) wb Cliy |2 = TETTT)
Tan "I/Cy f [
GRAVEL T
C/a_/,)aclrcts__—:: o
S 0 2000 4000 0 20 . .r . 10120
End of Cornpression Wator content )

boring strength 16/Fe?

x = Plastic b
O = Lrgquid limit

* He may, however, have been referring to two grananes wimicn “aicy 1n a minner very simular to the Transcona
Building at Zuwmis in 1907, one of he outldings tilted 11 25° o ¢ vertical  Poth buildings wese restored to the
vertical but, like the Transcona silo, finished 15 ft to 18 [t lower «nan before (Engineering News, 1907)
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At this sie these tanks are normally constiucted by a special technique, developed in the area
e tank walls are built up by v eld:1g, vsing as a working platform a floating platform inside the
tank  As the tank walls risc the floating platform 1s also raised by pumping waterin  Thus the
giound 1s subject 1o a gradually .ncicasiug consoldation load  This method had been quite
successful 1n the past, no other tank having failed, although sctilements of 50 to 100 cm (20 to
40 1n) Lave occurred

Unfortunately, the tank in question was coistrictea very rapidly to accommodate a sudden
increase 1n the delivery of whale o1l 1n the spiing of 1952, and the customary technique was
avandoned, the tank being erected without any wata filling A test load was applied 1n March
1952, by pumping 5000 m® (1 I M gol) into the tank in 35 hours  Two hours after filhing was
completed, a failuie occurred, the tank t'ted and a Jeave took place on onc side of the tank.
Dsfferential setdement amounted to 50 am (20 1r) after unlocding and the soil heave was
40 cm (15 1n)  The total weight of the tank at feiiure was 5500 tons or 11 2 tons/m? (101
tons/f12)  Follow'ng the failure, the tank was filled 1n steps with water and time for consolidation
wasallowed  Since 1954, two years after failure, the tank has ocen used to capacity  Its settle-
ment 1s from 50 to 100 cm

B | '

e

Fic 45 Failure of o1l tank at Fredrihstad %Bw #87 QS‘,&C/‘D’
X o
clay

i

1

(Bjerrum and O.erland, 1957) Uniform clay
Total farlure Edge foilure
Hypothests Hypothests

Invesugations were made before and after the failure  Using Skempton’s formula

gp=c Ne+yDy . (Eq () §203)

In this case, ¢, the average shear strength, for 2 depth of 2/3B (= 4/3R, where R 1s tne radius of
the foundation) 1s 3 1 tons/m? (640 1b/ft?), N {or a circular founcation at the surface 15 6 2
Thus gives a value of 6 2 X 3 1 = 19 tons/m?2, which may be compared with the actual load at the
tme of failure of 17 2 tons/m? This 1s a aiscrepancy, which the aathors explained by Jocal
edge failure They pomnt out that the clay bencath the eastern part of thc tank was softer
than beneath the western part and conclude that a Jocal failure took piace on the s.de where the
clay was softer (Fig 45)

By considering different tank widths, the auhors find that at a valuc of B == 10 m, a value of

¢ == 506 15 obtained giving a factor of safety of only 105 Fu-thermore, this widin agrees
approximately with the width of heave observed They tnerefore concluded that local cdge
failure had, n fact, occurred

Other o1l tank failures have been described from t'me to t:me and some years ago we-e the
subject of discussion in Georechmque ~ Saurin (1949A) ard Nivon (1949A, B) cescrrbea the fuslure
of tanks at Grangemouth, Scotland and Shelilaven, Eagland At the time no really sausfactory
explanation was forthcomung for the value of bearing capacity observed ™ ¢ d Mculty at both
sites was the presence of a stiffer crust, at Grangemouth some 135 ft and at Shelihaven, 4 {t1n
thickness, this invahdates direct apphcation of Shempton’s values of N for clays  If an attempt
1s made to apply these values using a weighted average for shcar strength, an appare~ factor of
safety of about 08 1s obtained for both sites, demonstraung tna. ¢ crust has so.ne efiect n
reducing the stresses transmitted to the soft clay beneath the crust

V4
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Tt1s sorctimes sufzgc ted that

ar engle of spread shoua be used to compute the pressure at any
parucular level (Fig 46)

In the Guuwc.‘. outn exarpic (Iig 47) asstuung a spreading angle of
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45°, using a weighted average shear strength ¢ 330 Ib/fi2 a1a an Ny o™ 6 4 cortesnonc e to the

value appropriate to a foundation ofwxdth 8" = 130 fratadepth of 157t (the esu neted deom of

the crust), we obtain an apparent nctt bcan“ v cayacity of .‘.OO Ib/f® giving a faciur v saitty of
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Fic 47 Grangemouh ail tank

(Sauran, 1949)

1 7 on the estimated pressure at tus depth of 1235 "b/ft2, nuyetihe fourvauonfulea  Forthe
Shellhaven tank (Fig 43), the coresponding vulues are
Thickness of crust—4 i, Weighted avera_c s car st.ou it for depth )3 B’ 280 I, 2,

Ne = 64, Netl bearing capacity  [¢0d Lo/L.7

I
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Esumatcd bearing pressure assuming a 45° spread 935 lo/ft2,
Apparunt factor of safety 19

It 1s obvious, therefore, that the effect of the crust 1s very much [ess than 1s obiained by assuming
a 45° spread,* on the other hand, the crust must have some effect because by simply taking a
weighted average of the shear strengths from the surface, one obtains the results

Grangemouth ulumate bearing capacity 1710 1b/f2, F/S 083
Shelthaven  ulumate bearing capacity 1840 1b/fi2, F/S 079

It 1s mteresting to note that the factors of safety arc rather ciose together in spite of the difference
i thickress of the two crusts Urforwunately, the two tanhks are of very different diameters, so
that direct comparison is not possible  Noris sufficient evidence available to show whether there
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Fic 48 Sheilhaven oil tank
(Nixon, 1949B)

was any local edge failure or not Bearing these himitations in m nd, for the present 1t might
perhaps be assumed tentatively that, where the structure width 1s not MoOTv than five times the
thickness of the crust, Skempton’s bearing capacity factor could be increased by 25% and
weighted averages of the shear strengths used ~ This rule 15 not likely to be of value except for
such structures as o1l tanks where Jarge scttlements are permissible

Catastropluc failures of building foundations are not & thing of the past In 1958 a large,
recently constructed building 1n Ruo de Janewro * turned over " asa csult of the failure of its piled
foundation This was the Sdo Lus Re: bwlding which had been unaer construction sice 1955,
the building was 95 ft by 39 fr, 11 storeys high and supporied on 99 concrete piles, 69 ft decp
The subsoil was organic clay and peat and some naighbour: ~g buildings were prled to 86t The
first settlement was noticed 1 1956 when erection had reoched the 10 ° floor, 5, as well as
further movement 1n January 1957, was discounted but 1707 sCrious settlemen s "ook place on
24th January 1958 Remedial work was put i I ind on 27th Jaauaty but by 29tn January the
rate of setilement had increased so much that the surrounding a~ca was evacuated 1rd the police
halted all work on the building  On the moriiag of the 30ti, wo I was 1es.arted althoagh the
rear of the bullding was setting at 4 mm (016 1n) per hour, at 725 pw the bulding was
abandoned and ° at 755 pm the doomed building toppled, tahing 20 s.zonds to fall flat?
(ENR , 1958D)

* tis also apparent thata single angle of spread is not applicable 1017 ¢ 1wO €25€S Aler auvely, the maxunum
pressure may be more important than the average



LA ESTABILIDAD A CORTO PLAZO DE EXCAVACIONES A CIELO ABERTO
EN LA ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO

THE SHORT-TERM STABILITY OF OFPEN EXCAATIONS IN MEXICO

CITY CLAY
DANIEL RESENDIZ °
JOSE ZONANA  °°
I introduccidn 1. Introduction

En mecanica de suelos los andlisis de
estabilidad generalmente se manejan con he-
rramentas derivadas de la teoria de la plas
ticidad

Los problemas clasicos de la teoria de
la plasticrdad se tratan, generalmente, bajo
la hipdtesis de que las deformaciones eldsty
cas son despreciables en comparacion con las
deformaciones plasticas,

Lo anterior no implica, sin embargo,
que la estabilidad de las masas de suelo sea
necesariamente i1ndependiente de las deforma-
cilones elasticas, aunque esta idea parece es
tar arraigada como un axioma en la mente de
muchos 1ngenieros

De hecho, muchos problemas de la teoria
de la plasticidad que son de interés en mecd
nica de suelos sélo pueden resolverse des-
pués de fijar un mecanismo de falla* La
consideracion de varios mecanismos de falla
cinemdticamente admisibles y el uso del ana-
lisis limite permite calcular fronteras supe
riores del factor de seguridad hasta obtener
un Minimo que constituye la solucion (}) **%,

Para un problema determinado, algunas
configuraciones de desplazamientos plasticos
cinematicamente 1nadnisibles se convierten
en mecanismos de falla razonables si1 existen
discontinuidades como grietas y heterogene-
dades como capas blandas y/o rigidas en la
masa de suelo

Hay casos en que las deformaciones elés

* Un mecanismo de falla es cualquier distri-
bucion de deformaciones plasticas que sea
cinemdticanente adnisible,

** Referencia bibliogréfica, al final de este
trabajo.

o Profesor investigador, Instituto de Ingenieria,
UNAM, Mexiro, D F
00 Profesor Investigador Adjunto, Instituto de iInge-

nieria, UNAM, Mexico, D F
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Stabilaty analyses ain soal mechanics
are generally handled with tools deraved from
the theory of plasticity.

The classical problems of the theory of
plastacarty are, as a rule, treated under the
assumption that elastic deformations are ne-
gligible as compared to the plastic ones.

From the statements above a1t does not
follow that elastic defomnnations are necessa-
rily irrelevant to the stability of soil
masses, although this wrong conclusion seems
to be rooted as an axiom ain the mind of many
so1l engaineers.,

In facl, many problems of the theory of
plasticity that are of interest to so+1l mecha
nics can be solved only after the failure me-
chanism”™ 1s fixed. After that, a solution 1s
obtained by considering several kinemataically
possible failure mechanisms and using lamit
analysis to compute upper bounds of the fac-
tor of safety untail a minamum 1s f(ound (l)‘k.

For a given problem, a number of kKinemu
tically impossible putterns of plastic displa
cements become plausible failure mcchmaionm-
when discontainuities such as crachs, and hate
rogeneities such as soft and/or r1irid layers
are introduced ainto the picture.

There are cases wlire elastic strain.,

¥ A taillure mechianism 1s any hinemaitically

possible distribution of plastic deforma-
tions.

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

] Research Professor, instituto de |Inaenieria,
UNAM, Mexico, D F
oo Associate Research Professor, Instituto de Inge-

nieria, UNAM, Mexico, D F



ticas, aunque pequefas en Ccomparacion con
las deformaciones adnisibles para propositos
de estabilidad, pueden ocasionar agrietamien
to del suelo, o bien inducir esfuerzos supe-
riores a los de fluencia en crertas capas,
haciendo posible el desarrollio de mecanismos
criticos de falla que de otra manera serian
inadmisibles.

Entonces, cabe preguntar si la falla
del analisis Iimite y de otros métodos de la
teoria de la plasticidad en la prediccién
del comportamiento de masas de suelo es cau-
sada por limitaciones en la teoria de la
plasticidad misma, o si se debe a sobresim-
plificaciones que tienden a ignorar en el
andlisis las posibles condiciones de discon-
tinuirdad, heterogeneidad y falta de plasticy
dad perfecta que suelen ocurrir en el campo,

En este articulo se intenta investigar
dicha cuestion, particularmente en lo que
respecta a la estabilidad a corto plazo de
excavacic s a cielo abierto, Con este fin,
se anali.s dn datos de laboratorio y observa
ciones de campo en el marco de las teorias
de la elasticidad y la plasticidad. Las con
clusiones parecen reconciliar los resultados
analiticos con el comportamiento observado
en el campo

£1 planteamientc se referird particular
mente a casos en el Valle de México Sin em
bargo, los conceptos analiticos que se tra-
tan son de naturaleza general y algunas de
las conclusiones podrian aplicarse a otros
€asos, pues es sabido que algunos suelos ex
hiben caracteristicas de fragilidad, deforma
bilidad, sensitividad, etc similares a las
de la arcilla del Valle de México.

2 Algqunas propiedades mecdnicas pertinentes

al _problems

La resistencia no drenada, la sensitivi
dad y las caracteristicas de compresibilidad
de la arcilla de la Ciudad de México se des-
?g;ben en este Volumen (2) y en otra parte

Aqui se discutirdn las caracteristicas
esfuerzo-deformacién y las deformaciones unj
tarias a la falla que exhibe el suelo 1nalte
rado tanto en tensid6n como en compresidn, en
condiciones no drenadas,

Se cree que estas caracteristicas tie-
nen una i1nfluencia particularmente importan-
te en el comportamiento de la arcilla de la
Crudad de México en problemas de estabilidad
a corto plazo,

2,1 Deformaciédn a la falla en compresidn y
en tension, La arcilla de Ta Ciudad de
Mexico es un suelo con estructura muy abier-
ta, como lo revela su contenido de agua que
varia entre 100 y mas de 40O por ciento. No
obstante, su médulo de deformacién es relat)
vamente alto en el estado inalterado (3 y 47
y exhibe falla fragil cuando se le somete «
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although <«mull as compared to those permissi-
ble for stabilaty purpouses, may give rise to
tracking, of the soail or may induce post-peak
defsrmation and softening of an ndjacent
layer, so that critical failurc mechanisms de
velop which are otherwisc impossioile,

It 15 then valid to a.k whether the
failure of limit analysis and otheir methods
of' the theory of plasticaty to predict field
behavior 1s a shortcoming of the theory of
plasticaty itself, or 1t 1s failure to re-
cognize and antroduce into the analysas devaa
tions of field condaitions from those of conty
nuity, homogeneity and perfect plastacity.

In thais paper, an attempt will be made
to investigate such a question, partaicularly
in connection with the short-term stability
of open excavations. For thas purpose, labo-~
ratory data and field observations will be
studied within the frame of the thcories of
elasticaty and plastacaty. The conclusions
secm to reconcile the results of analyses
with the obscxved field behavioz.

The discussion will be particularly re-
ferred to cases in the Valley of México. How
ever, the analytical concepts prescnted are
of a general nature and some conclusions
might apply as well elsewhere, for it as
known that soils other than México City clay
exhaibat to some degree similar characteris-

tics of brittleness, deformability, sensiti-
vity, etc.
2. Some s01l properties pertinent to the pro-

blem

Undrained shear strength, sensitivaty,
and compressibility characteristics of Méxaicn
City clay are reported in thas volume (2) and
elsewhere (3).

Here, information will be given regard-
ing the stress-strain characteristics and the
strain at failure cahibited by the undaisturb-
ed soil, both 1n tension and in compression,
under undrﬁlned conditions,

It 1s contended that these particular
characteristics have an aimportant influyence
on the behavior of México City clay in stabie=
laty problems under short-term conditions,

2.1 Strain at failure in compression and in
tension. México Caty clay 15 a soil wath
a very open structure, as revcaled fiom 1ts
water content ranging from 100 to more than
LOO per cent, In spite of this, 1t has a re-
latavely high modulus of deformation in the
undisturbed state (3 and 4) and exhibaits 2
brittle type of failure when sheared under un




e-fuerzos cortantes en condiciones no drena- drained conditions.
das,

La deformacion unitarta a ta falla en
prucbas de compresion simple de muestras
1nalteradas de buena calidad varia tipicamen
te entre 2 y 5 por ciento con un valor medio
de 3 por ciento (ver Fig 1)

The strain at failure in unconfined com-
pression tests of good undisturbed sdmples
typically ranges from 2 to 5 per cent waith an
average value of 3 per cent (see Fig 1).

10

09

08
; falio frogil \
a w = 438%

| h
07 n/

06} .

05 -

falio traqil
04 \\

03 /2 ’/

|
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FIGY PRUEBAS DE COMPRESION SIMPLE EN MUESTRAS INALTERADAS
UNCONFINED COMPRESSION TESTS OF UNDISTURBED SAMPLES

Es dificil medir directamente la defor- The strain at failure an tgns:.on 1zf s
macién a la falla en tensidn, tanto por su difficult to measure directly, cicznulsednd 1ts
pequeiiez como por lo sibito de la ruptura. low value, the low stresses ainvolved,

suddeness of failure.

Se han hecho algunas pruebas en las ar- Tests have been run in México City clays
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TABLA | DEFORMACION A LA FALLA EN TENSION DE LA ARCILLA DE LA

CIUDAD DE MEXICO

STRAIN AT FAILURE IN TENSION FOR MEXICO CITY CLAY

Conte- Def. Conte-~ Def. Conte~ Def.
Prof.|nido del en la |prof.[nido de| en la |Prof.|nido de| en la
(m) |asua falla (m) |aBua falla (n) lagua falla
(%) (%) (%) (%) (%) (%)
7.2 101 0.3 14,1 203 0.8 18.6| 318 0.9
7.4 1 372 1.0 14,1 | 278 1.3 19,0} 304 O.4
8.0 361 1.7 14,81 154 1.2 19,0 303 Otk
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 6.2} 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 Ol
11.2| 182 0.7 17,0 395 1,7 22,2 | 231 0.5
12.4 254 0.8 17 .4 3% 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 0.8 118.4| 250 1.0

TABLA 2 ALGUNAS PROPIEDADES MECANICAS EN CONDICIONES NO DRENADAS
DE LA ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO
SOME MECMANICAL PROPERTIES OF MEXICO CITY CLAY IN UNDRAINED CONDITIONS

Deformacabdn| Resisten |(mdaulo de def, | Médulo de def.
Contealdo |2 lf’_‘ falla géﬁsiéiaqt en tensidn, Mt’ en compresibdn, Mt:
de agua [eB ug'nSlon é kg/cm2 M, kg/cm2 K;
w o, kg /cm c
% fo
. tdesv desv desv desv desv
media oot medaa ot media est media ast media ont
100 to 200]| 0.66 10.30[0.89 {0.197| 134.8 65.3 51.0 40,9 | 3.3 1.0
200 to 30010.84 [0.26!0.85 |]0.164 101.2 35,0 37.9 24,7 1 3.1 0.9
300 to 400! 0,98 ]0.51(0.49 [0.09% 50.0 24,7 21.3 16.1 | 2.9 0.6
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ci1las de la Ciudad ae Mexico con el
to dc dezterminar la resistencia a
en condiciones no drenadas {3)
dos de esas pruebas se resumen en
nas (4) y (5) de la Tcbla 2 Sin embargo,
la deformacion a la fzlla en esas pruebas no
pudc nedirse con ninguna certeza

propos -
la tensi6n

Los resulta
fas colum-

A revisar los registros detallados de
Un gran ndmero de pruebas de compresién sim-
ple, se ha encontrado que mediante un proce-
dimiento indirecto 2s posible estimar la de-
formacior de falla a la tens.én para el caso
particula, de muestras i1nalteradas de arci-
Ita de la Ciudad de Mexico Se observo que

a) La falla en un gran porcentaje de las
piugbas de compresion simple en muestras inal
teradas se debe al desarrollo d2 grietas ver=-
ticgles en la muestra Aunque se sabe que en
alyunos casos existen fisuras en el suelo n
situ, éstas se distinguen por un cambio de co
for 'a lo largo de la discontinuidad y, cuando
se daba este caso, se anoto en los registros,
por 1o gue es posible eliminar los casos de
grietas preexistentes

b) sParece existir una correlacién burda en-
tre el grado de alteracién de las probetas
(que depende principaimente del procedimien-
to de muestreo y de la profundidad a la cual
s¢ tomaron las muestras) y el porcentaje de
Tallas por agrietamiento vertical en un gru-
Po dado. Este porcentaje aumenta con la ca-
lidad de las muestras,

La aparicidn de una grieta vertical %
la disminucién de la carga soportada poar la
muestra en compresidn simple ocurren al mis-
mo tiempo Puesto que ademis el volumen de
una muestra de arcilla saturada permanece
constante en condiciones no drenadas, la ex-
tensi6n radial de la muestra en el monento
en que falla por agrietamiento vertical se
pugde estimar del valor de la deformacion
ax?al. Al aplicar este método para estimar
la'deformacion a la falla por tensidn, se es
€0g16 un sondeo para el cual el porcentaje
de fallas por agrietamiento vertical de mues
tras 1naiteradas fue el mis alto (aproximada
mante el 55 por ciento) En la Tabla | se
da la profundidad, el contenido de agua y el
valor calculado de la deformacidén a la falla
POy tensiOn para este grupd de muestras

2.2 Médulos de deformacion La Tabla 2 es
un resumen de los parametros estadist:-
cos de dsformacidén a la falla por tensi6n

€'y la resistencia a la tension Qes v el

modylo de deformacidédn en tensidn Mt' y en

compres6n Me Los valores numéricos en las

colunnas (2) y (3) se derivan directanente
dz f1a Tabla 1 Las caracteristicas Jde resis
tencia a la tensidn en condiciones no drena-
das.que se dan en las columnas (4) y (5) son
de nediciones directas que ya se han publica
do (3) De las columnas (2{ a (5) el valor
medio (columna 6) y la desviacidon estandar
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with thce purpose of de termining the undrained
tensile strength (3). The results of those
tests are summarized in columns (4) and (5)

of Table 2, The strain at failure in those
tests, however, could not be measured with
any accuracy.

After reviewing the detailed records of
a large number of unconfined compression
tests, 1t has been found that an indirect pro
cedure 1s possible to estamate the tensile
£train at failure for the particular case of
undisturbed samples of Méxato City clay., It
was observed that

a}) A large percentage of unconfined com-
pression tests in undistuibed specimens re-
sulted in the uevelopment of vertical cracks
in the sample, and thercfore in a splattaing
type of failure, Although in some cases
precxistang faissures arc present ain the soil
in satu, these are (cncrally detected by a
change in color alon, the discontinuity and,
when this happened to be the casc, a note was
included an the recoi s, so that 1t is possSi—
ble to eliminate ciscs of preexisting cracks,

v) A gross correlithronl -cems to exist
betwecn the dey 1/ e of disturbance of the
samples (est1mul~d prinarilv from the
sampling procuu ¢ and the depth from which

the samples werr taken) and the percentage of
splitting fairlures in a gFiven group. “Tlhis
percentage increases with the qualaty of the
samples,

The development of a vertical crack and
the drop in the load carried by the sample 1n
unconfined compression occur at the same time.
Then since the volume of a saturated clay
sample under undrained conditiions remains
constant, the radial extension of the sample
al the time of craching can be estimated from
the value of the axial strain at the time of
the splitting failure, 1n applying this
method to estimate the tensaile strain at
failure, o borin, was selected for which the
percentage of spiitting failures of intact
samples was tht nighest (about 55 per cent).
Tabl« 1 gaves depth, wates content and
computed tensile - ruin at failure for such
a group of samplc s.

2.2 Modul:i of deformition, Table 2 is a
summary of Lne statastici! paramcters of
tensile strain at failure < tensile

strength S and modulus of deformataon in

tension My, and in compression M.,. The nu-

merical values in c(olumns (2) and (3) are
directly derived from those an Table 1. The
undrained tensile -treiyth characteristics
given in columns (%) and (5) are from direct
measurements reported clsewhere (3). From
columns (2} to (5) the nican (column 6) and
the standard deviation (column 7) of the



tcolumna 7) del médulo de deformacidn* en
tension en condiciones no drenadas, Mt' se

han calculado suponiends que ¢, y Q. son va-

riables independientes para un determinado
contenidn de agua,

Las columnas (8) y {9) muestran el va-
lor medio y la desviacién estandar del modu-
lo de deformacidn para compresion en condi-
ciones no drenadas, M., derivadas de medicio

nes directas (3) Finalmente, las columnas
(10) y (11) muestran el valor medio y la des
viacidn esténdar de la relacidn Mt/Mc calcu-

lados de la informacién de las columnnas (6)
a (9) suponiendo que existe una correlacion
lineal positiva entre Mt y MC Puede verse

que el valor medio de Mt/Mc es casi i1ndepen-

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

3 Andlisis del problema

La divergencia entre predicciones y ob-
servaciones en el comportamiento de los sue-
los de la Ciudad de México es mas notable enr
el caso de la estabilidad a corto plazo de
los taludes de excavaciones Es muy comun
que las fallas ocurran aun cuando el factor
de seguridad sea mucho mayor que la unidad,
Pero la mas notable deficiencia de los meto-
dos de andlisis convencionales es que los me
canismos de falla en el campo siempre difie-
ren de los que dan el minimo factor de sequ-
ridaa en el analisis,

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 demostrard que esta discrepancia pug
de eliminarse si, al elegir los mecanismos
potenciales de falla, se tona en cuenta la
configuracion de deformaciones elésticas y
el hecho de que, el mbuulo de deformacién y
la deformacidn de falla son diferentes en
tensi16n y en compresion,

En seguida se analizard el desarrollo
de esfuerzos debidos a deformaciones eldsti-
cas alrededor de una excavacién, y de sus im
plicaciones en la estabilidad,

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

* £s sabido que la curva esfuerzo-deforma-
c16n en compresidn simple es préacticamente
una linea recta hasta la falla (Fig 1).
Puesto que no hay razbn para esperar un
comportamiento diferente en tension, puede
suponerse que el mddulo secante y el modu-
lo tangente de deformacién son précticamen
te iguales,
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undrained modulus of deformitaon™ an tensaon,

M haive bcen computed assuming thit € and

t’

4y at a given water content are independent

variables.

Columns (8) and (9) show the mecan and
standard deviition of the modulus of deforma-
tion an undrained compression, Mc' derived

from the results of direct measurcments (3).
Finally, columns (10) and (11) show the mean
and variance of the ratio Mt/Mc computed

from the data of columns (0) to (9) assuming

lin»ar corrclation exists
It can be seen that the

that a positive

betwcen M a1
t c

mean viluc of the ratio Mt/Mc 1s practically

independent of water content and equals about
3o

3. Analysis of the problem

between predictions and observa-
behavior of México Caty soils as
the greatest in cases of short-term stabilaty
of excavatcd slopes., It 1s very cormon that
failures occur even when the computed factor
of safety 1is much higher than unity. But,
the most strikaing deficicncy of conventional
analyses 1s that the failure mecchanisms an
the field always differ from those giving the
lowest factor of safety,.

The gap
tiors of the

Usually, the failure mechanisms are
different in the sense that failures occur by
slading along plane, generally horizontal
surfaces, in spite of the fact that circu-
lar-arc surfaces lead to smaller factors ol
safety.

It will be shown that thas discrepancy
can be eliminated 1f, in selecting the poten-
ti1al failure mechanisms, due consideration 18
given to the pattern of elastic deformations
and to the fact that the modulus of deforma-
tion and the strain to failure in tension are
dafferent from those in compression,

The followaing 1s an analysis of the devg
lopment of stresses due to elastac deforma-
tions around an excavation, and of 1ts aimpli-
cations on stabilaty.

Within the frame of the linear theory of
elasticity, 1.e¢. as long as the princaple of
superposition applies, the state of stress in
the slopes of an excavation in deep soil depo

e
* It 1s hnown that the stress-strain curve in

wiconfined compression 15 practically a
straight line up to failure (F.r 1).

Since there 1s no reason for expecting a
different behavior under tension, it can be
assumca that the secant modulus and the

tangent modulus of deforvmation are practi-
cally the same,
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cion en depds tos profundos de suelc tiene sits has the following components.
las siguiente. componentes
a) El estado inicial de esfuerzo, que inciy a) The 1mitial state of stress, which in-
ye e%fq§r205~g0( peso-propio - - - -cludes gravity stresses., )
. . . \
b) Los esfuerzo, debidos a la carga libera- *b) The Stresses due to the load relieved
da de la cara de ,0s taludes ( una carga 'from ‘the face of the slopes (a load equal and
1guol y opuesta al estado “nicial de esfuer- opwosite to'the initial state of stress),
2058}, suponseqdo uta frentera rfglda,a la assuming o rigid bounduary at the depth of cxe-
profundided de la =aycavacion cavation. N
c) ' Los esfuerzos en la masa de suelo por en c) The stiesses 1n the mass of soil above
Cima de la p ofundidad de excavacion, indu-_ the depth 0. excavation induced by the defor-
cggos por la deformacidén del suelo subyacen-‘ mation, of *‘underlying material,
te ; , v i - AN
P o e e } '
R - 1

3.1 E] caso de_ omogeneidad iaeal* Las con- - . 3.1 The case of i1dcal homogeneity. Condi-

tciones (b) hacen surgir esfuerzos de tions_(b] give riscxto tensile stresses
tensidn que dlsm.ﬁuyen\con la distancia a la! which decrease with the distance to the face
cara del talud y son'Tindependientes ge'l médu of" the slope and are independent of the mo-
lo de elasticidad del suelo S1 los esiuer- dulus of c¢lasticity of thelsoil. If the
zos (a) se deben sélo 3 peso propto, la suma, stresses (a) are duc to gravaty only, then
de {(a}) y (b) da esfuerzos de chmpresion en | the swmmation of (a) and (b)*lead Lo com~
todas partes excepto en una angosta 2ana su-= pressive stresses everywhefe except in a
peirficial préxima al talud - Los esfuerzos nairow surface zone c¢lose to *he slope. The

resultantes en naterlales:hOﬂogéneos son-in- 1esult ng stresses for homogencous slopes are

dependientes del médulo de elasticidad, again independent oflthc modulus 'of elastici-

t 3 ty. ~

Oe los resultados de ,andlisis pon medio From the ‘results 6f analyses by means of

del método de elemento finito, se ha encon- the finite element method, 1t has begen found

trado que el esfuerzo maxymo de tensidn es that the maximum tensile stress is about 0.20
de 0.2 a 0 3 y H para éngulos de taludes de to 0.30:y H for slopes between 459 and 900 ‘.

45° a 90° con respecto.a .la, horizontal, y ]évwv'wthqthor;&oqtal'and‘ghe‘depth of the Lensios
profundidad de 1a zZona“de tensidn'es ‘a Io\sgﬁ **. zone s, at ‘the most' 0, 25.I,\wherc il ;< the

mo i1gual a O 25H,donde H es la altdra del ta height of the slope and y the unit weight ot
lud y ¥ el p2so volunétrico de la masa La the mass. The stress distribution is shown
distribucién de esfuerzos se muestra en las in Figs 2 and J} for slope angles of 452 n!
Figs 2 y 3 para dngulos de talud de 45° y 90° to the horizontal,
90" con la horizontal, ) N

1S

1

Los esfuerzos que resultan de (c) arri- ', , The stresses resulting trom (¢ in the

ba de la profundidad de 1a excavaci16n, depen so1l above depth of excavat:bﬁidepend on the
den de las condiciones de deformacidn del deformation condaitions of th_301l}hclow the
suelo subyacente : En .la practica, pueden depth of excavation., * Two cases may occur in
ocurrir dos casos deépendiendo 'de la profundy practice depending on the depth of . xcavation
dad de la excavacion en relacidn con la pro- relative to the water table.

fundidad del nivel freatico g

3 1 1 Excavaciones_arriba del nivel fredt:- 3.1.1. Excavations above the water tuable,
co. En este caso, la remoci1dn de sue In thas case, the cicavation of sni)
lo 1nduce una descarga neta y causa una ex- .  induces a net un.oading ani ,ives rise Lo n

pansion elastica del suclo subyacente, lo

‘elastic cxpan<ion of the ﬂnd011v1ng so1l
cual hace que el plano horizontal a la pro-

‘which makes tne horizonlal plane at the depth

fundidad de la excavacion_se deforme como se ,of excavation to deform as shown in Fig b,
muestra en’la Fig by vy que el material super "and the 'so1l.above'to undergo extension or
yacente sufra extenston o compresidn como se compression as shown in the lower portion of
muestra en la parte inferior de la misma fi-~ the figure,
gura

Suponiendo que no hay deformaciones ho- Assuming there 1s no horizontal strain
rizontales a lo largo del plano al nivel del along the plane at the depth of excavation,
fondo de 13 excavacion, y usando la teoria the boundnry betwecen the tension zone and the
de la elasticidad (5) para calcular la de- compression zone in “the so.l above that plane
flexi16n vertical de este plano, puede deter can be determined approximately by using the
minarse aproximadamente la frontera entre la theory of elasticity (3) to compute the verta
zonaj de tensién y la de compresidn en los ta cal deflection of the horizontal plane at thc
ludes Con referencia a la Fig 4, se encuen depth of excavation. Wilh reference to Fag 4,
tra que tal frontera ocurre en rt 15 found that such a boundary occurs at
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Notese que la localizacidn de la zona
de tension y la distribucién de esfuerzos de
penden no sélo de la geometria de los talu-
des sino también del ancho de la excavacion,
lo que no se toma en cuenta cuando se calcu-
la el factor de seguridad convencional con-
tra falla de taludes.
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Notice that the location of the tensinn
zone (1.c¢., the stress distribution) depends
not oaly on the geometry of the slopes thom-
w+ lves but also an the width of the excava-
tion, a fact that i1s not taken 1nto account
when computing the conventional factoc of
safety against slope failure,

X



La yeometria dol talud despucs de la ex
cavicion se muestra con la linca punteada d2
la pute suserior de la Fig & Al c¢ontrario
de 1a creercia reneral, la parte superior
del talun se mueve hacia arriba y esto se ha
confirmacs por observaciores en el campo (6),

Loy o.fuerzcs que resultan de {(c) son
mioporcionce'es al modulo de elasticidao
Sim e sarge s+ el modulo de eiasticidad del
suclo de los taludes es el mismo en tensicn
aquc en conprusion ¢ 1gual ail del suelo sub-
yacente, los 2sfucrzos que resultan de (c)
20n otta ver ndependientes del modulo de
elasticidad, westo que la deformscion del
suclo suuyace: te es inversamente proporcio-
nsl a dicno mcdulo Se puede ver que la su-
p.rposicidn do los estuerzos debidos a (a) vy
(b1¢(Figs 2 ;y 3) con i1os que surgen de (c)
{(1'vg 4) resuley en una dismirucion de los es
fucrzos de ton,ion, y en la reduccidn o eli-
minacion de la zona de ertenstdn en la parte
superior de los taludes en tanto Jue una nue
va zona de tension se desarrolla cerca del
pre

Los esfuerzos de tensién y la profundi-
dad de la zono de tension en este caso son
por 1o tinto pequeios cuando el suelo es ho-
mogenco (menores que los que se muestran en
las Fiys 2y 3)

3 1 2 Excavaciones debajo del nivel fredt-
folo) En este caso, es necesario aba-
tir el mivel piezométrico previamente a la

excavacton, lo que aumenta los esfuerzos
cfcctivos en el suelo y hace que el plano a
la profundidad de la excavacidn tome una for
ma sumejante 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 distribucidn de tensiones y compresiones
en los taludes semejante a la que se muestra
en la poarte inferior de la Fig 5§ La loca-
lizacion precisa de la zona de tensiones de-
pznde del esqucma de bombeo y de la duracidn
del mismo

La superposicidén de estos esfuerzos a
Tos do (a) y (b) aumenta los esfuerzos de
tension y las dimensiones horizontales de
7ong de extensi6n

la

Por lo tanto, en 1gualdad d= condicio-
nes, la posibilidad de agrietamientos en una
ercavacion disminuye al aumentar la profundy

dad del nivel freadtico
3.2 E) caso de perfiles estratigraficos rea-
les El modulo de elasticidad de los de

[
pésitos de suelo generalmente cambia con la
profundidad, y por taento las consideraciones
anteriores no  n rigurosamente aplicables
En‘primer lugeiy la magnitud age los esfuer-
2z0s ya no es independiente del mbdulo de

elasticidad

S+ el modulo aumenta con la profundidad,

The
tioil 1%
portion
belact,
this 1o

eometry of the slope atter excava-

shown by the dottcd Jline ain the upper
of lig 4. Contrarv to the ¢encral

the top of the slope moves upward and
confirmed by field observatiaons (6).

The stresses resulting from (c) are pro-
portionil to the modulus of c<lasticity. low-
ever, 1f the modulus of elasticity of the
soil above the depth of excavation is the
same 1n tension as 1in compression and equals
that of the undcrlyinyg soil, the stresses re-
sulting from {c)} are again independent of the
modulus of elasticity, saince the deformation
of the underlying soil 1s in turn inversely
proportionil to the modulus. It can also be
seen that superposition of the stresses due
to (a) and (b) (Figs ! and 3) with those
arising from {c) (Fig 4) results in the
lessening of tensile stresses, and the re-
duction or the elimination of the tension
~one in the upper portion of the slope, while
a new tension zone developes in thec lower
portion,

The tensile stiesses and the depthr of

_ihe trnsion zone in thais case are therefore
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small if the so1l is homogenecous (in fact
they are smaller than those shown in Figs
and 3).

2

3.1.2 Fxcavations below the water_ tablc., In
this case, lowering of the piezometiric
level 1s necessary prior to excavation, and

this increases the effective stress in the
5031 and makes the plane at the depth of ex-
cavation to take a shape similar to that
shown in the middle portaion of Fag 5.

Under these circumstances, the componcrt
(c) of the state of stress results in a dis-
tribution of tension and compression in the
so1l above the depth of excavation similar fo
that shown ain the lower portiorn of Fig 5. Tne
precises location of the ten<ion 7one depends
on the dewatering scheme ard che taime of pumy

ing.

Superposition of thuse stresses to thos
from (2) and (b) ancrei-ts bolh the tensi.c
stresses and the horizontal dimunoions of
tension zone.

b

Therefore, och r condi. being the
same, the likelihood o, (1w hing close to and
outside an excavation d rrcises waen the
depth of the water ! 1. 1ncreq .

o+

3.2 The case of real soal profs.~s, The mo-

dulus of ¢iasticaily of soil decposits
generally chanjcs wath depth, and so the
above consiaeralions are not strictly appli-
cable., First of all, the magnitude of the
stresses 1s no longer andependent of the modu
lus of elasticaty

If the modulus increases with depth, the

V74
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las zonas superiores de los taludes estdn su
Jetas a esfuerzos, de tension y compresidn,
menores que los que corresponden al caso de
homogenedad perfecta Esto puede entender-
se facilmente considerando, por ejemplo, la
componente (c) si el moédulo de deformacidn
aumenta con la profundidad, los esfuerzos en
la zona superior son menores puesto que Sur-
gen de deformaciones menores del suelo subys
cente que es mas rigido. Lo mismo se aplica
a las componentes (a) y (b).

Por lo anterior, en el caso de depbsi-
tos de suelo cuyo modulo de elasticidad au-
menta con la profundidad, la zona de tensidn
serd relativamente superficial si1 es que

upper zones of the slopes are subjected to
stresses, both tensile and compressive,
smaller than those corresponding to the homo-
gencous case. This can be casily understood
by considering, for example, the component
(c) the stresses in the upper zone are
smaller since they :11se froin smaller defor-
mations of the soi. below the depth of exca-
vation, which 1s wore rigid than the over-
lying soil., The same applies to the compo-
nents (a) and (b).

Then, in the case of soil deposits waith
modulus of elasticity increasang with depth,
the tensiaon zoune will bLe relatively shallow



€ 1St laos discontinuidades debidas a
grictas, Ssi estas se presentan, no seran lo
st ticrentemente profundas para afectar los
mecanismos do falla substancialmente De
aht gue la falla ocurrira como lo predice la
teoris de la plasticidad paro medios conti -
nuo, (a4 lo 1argo de superticies cilindricas
de o >lizamento) y el factor de seguridad
podia caicuiarse por métodos convencionales

y

S
[

La existencia de una capa superficial
descenda muy a menudo hace que el caso con-
Ligriro, csto es, el de modulo de elasticidad
d ¢ricicnte con la profundidad sea de inte-
r s practico Este es el caso en el subsue-
lo de 1a Cuu?ad de Mexico hasta profundida-

al2m

aeytdl 10

i
Bajo estas condiciones, la deformacion
del plano horizortal a la profundidad de la

vxiavacion es proporcional al nddulo de de-
formacion en compres:ion, Mcs del suelo sub-

» mientras que los esfuerzos de ten-
1o on los taludes dependen del modulo de
deio mscion en tensidn, Mt' de la capa super

Yacente

-
S

fuc;a'

£l hecho que M¢/M. = 3 para arcillas de

la Ciudad de México, aunado 2 que la deforma
billdad dz1 suelo aumcnta con la ptofundidad,
hace que las componentes de esfucrzo de ten-
Sion debidas a (c) sean como seis veces mayo
res que las que corresponden al caso de mate
r12) perfectanente homogénco La profundi-
dad de la zona de tensidn es correspondiente
mente nayor. Por lo tanto, en suelos cuyo
moduio de elasticidad disminuye con la pro-
fundidad, deben esperarse grietas profundas
en la zona de tension de los taludes de exca
vaciones, esto e¢s, cerca del pie del talud
€n excavaciones arripa del nivel freatico,
eén ia corona del talud en excavaciones por
debajo del nivel fredtico

Y

En la configuracién de deformaciones
que sc muestra en la Fig 4, el agrietamiento
al pic del talud y dentro de la excavacion
Ocurre simultaneamente con un aunento de la
presidon de tierra en la zona de compres idn
pPor encima de la correspondiente a condicio-

* Se¢ ha demostrado que la profundidad de la
zona de tensién en suelos homogenecos es a
Jo sumo 1gual a 0 25H y se han dado argu-
Mentos para mostrar que serd menor en sue-
Tos cuyo médulo de elasticidad aumenta con
la profundidad. Ademas, con base en el
anulisis por el método del elemento finito
que se ha discutido, para resistencias a
la tens.on entre 0 49 y 0 89 kg/cm? {los
vaiores medios mds bajo y mas alto respec-
tTvamente para arcillas de la Ciudad de Me
¥ico conforme a la Tabla 2), serian necesa
rias profundidades de excavacién mayores
de 17 y 30 m, respectivamente, para el de-
sarrollo de grietas en suelos homogéneos y
mayores st el médulo de elasticidad aumen-
ta con la profundidad,

2135

Af At exists at o all, and discontinulties duc
to cracks, if preseit, will not be dewp
enough to affect substntiilly the failure
mecher asms o Meneo, faslure will Lake tlace

as predirted by the thiory of plasticity fou
continuous mcdia (very Jaikely snvolving cylsn
dricual surfacr < of sliding) and the facter ol
safety can be computcd Ly conventionil
mecthods,

ie exzstence of a dissicated surface
layer very »ften makes the reverse of the
prcture a casc of practical 1nterast, 1.6,
the modulus of elasticity olften decreases
witli depth Thais 1s the case in México Caty
subsoi1l down to depthe of 1O to 12 m,

bnder these conditions, the deformation
of the horizontal plane at the depth of exc -
vation 1s proportional to the compressive mow-

dulus of defomrmntion, MC, o1 tne underlying
s01l, while the tcnsicin <tris + o 1 the
slones depend on the tensile .o ulus of dec foxr
mation, M of the surface Jayer

t’

The fact that Wt/MC = 3 for Mé«co City

deformability of Lhe
mikes Lhe tensale
ibout six tuiwmces

clay, togecthier with the
s01l 1ncreasaings woth depth,
stress componints duec to {c)
as large as those¢ coiresponding to the case
of perfeclly homogeacous material, The depth
of the tension zone 1is similarly increased.
Therefore, i1n soi1ls whose modulus of elasti-
city decreases with depth, deep cracks should
be expected in the lower portion ot the
slopes i1n excavations above the water Lable,
and at the top of slopes in excavations hbolow
the wate: table.

In the o formation pattiern shown in Fig
h, crachl iy clo ¢ to and within the excava-
tion occurs samultancously with an increcasce
of the hourazontal eartli pressure ibove that
corresponding to at rest conditions in the

compression zone The combaination o both

*It wa- sho 1 before that the acpth of the
ten 1ua 2¢ an tomo, encous so.1s 18 at
mos v s5H and argumne nts have been given to
show thua. 1t wi1ll be ohallowe:r .n soils
wit: a modvlu. o! elasticaty 1.cieasaing
with Jdepth, P arthermore, from the finite
eleswat wial si1s discussed beroic, for ten-—

sile strengii. between 0.49 ana 0.89 kg/om~
(the soweat wi d hichest mean v s for Mé-
x1co Citv clay according to Taul. 2),
depths of oxcavations greater than 17 and
30 m respcctavely would be necessary for
crack devclopment in homogeneous soils and,
again, deceper excavations would bo requared
1f the modulus of elasticaty ancreases with
depth.



nes de reposo La combinacidn de los dos fe
nowenos favorece el desplazomiento de la ma-
sa de suelo horizontalmente hacia la excava-
cion S+ los esfuerzos cortantes desarrolla
dos en esta forma en planos horizontales de
profundidad renor gque la excavaci6n, local-
mente igualan la resistencia al corte del
suelo, entonces es Inminente una falla pro-
gresiva por la disminucion de la resistencia
que ocurre después de la falla, y un plano
dcebi 1 empireza a desarrollarse si1 es que no
existia antes, Esto hace que el deslizamien
to a lo largo de superficies horizontales
sea mucho mas probable que a lo largo de su-
perficies cilindricas

Al efectuarse la excavacidn, siempre se
presentan las condiciones de deformacron de
la Fig 4, i1ndependientemente de que la confl
guracidn 1niclal de deformaciones sea la de
la Fig 5 Por tanto, el mecanismo de falla
descrito en el parrafo anterior siempre tien
de a desarrollarse en una excavacién si el
médulo de elasticidad disminuye con la pro-
fundidad,

La Fig 6 i1lustra una causa mads de for-
macidn de grietas de tension y de falla pro
gresiva a lo largo de planos horizontales
en una excavacién cuando la profundidad de
la excavactdn excede 1a de la capa rigida su
perficial, En esos casos el peso de la capa
superior puede ser suficiente para causar la
extrusion del suelo blando que se encuentra
entre la capa dura y el fondo de la excava-
ci16n, La extrusi6n induce esfuerzos cortan-
tes en la frontera entre las dos capas (7) v
éstos a su vez dan lugar a un estado de ten-
si16n y al agrietaniento de la capa rigida.

L

Qbservaciones de campo

L.) Desarrollo de grietas Repetidanente se

ha observado agrietamiento en excavacio-
nes a cielo abierto en la Ciudad de México
hajo las condiciones descritas (3 y 8 a 10),
La Fig 7 muestra una grieta en el talud de
una excavacién, desarrollada en circunstan-
cias semejantes a las de la Fig 4, En casos
como éste, es tambien comlin que la libera-
c16n de esfuerzos de corte a lo largo del
plano vertical de la grieta dé lugar a un es
calén en el perfil del talud, como se mues-
tra en la Fig 7, donde el bloque abajo de la
grieta se desplazd una pequefia distancia ha-
cia arriba.

L.2 Efecto de discontinuidades en la esta-

bilidad En una excavacion para el Me-
tro en la zona al oriente de la Ciudad de Mé
Xico, ocurri1d una falla de talud a pesar de
que el factor de seguridad por métodos con-
vencionales de anadlisis era bastante mayor
que la unidad,

La profundidad de la excavacidn era de
6.7 my el perfil del suelo en el sitio es
el que se muestra en la Fig 8 La longitud
de la excavacion era mucho mayor que su pro-
fundidad, por lo que el problema puede consi
derarse bidimensional, Ea resistencia al

/7

phcnomena strongly {avors the horizontal dis-
pl iccment of a mass ol soil towird the excava
tiron, It the shear strcsses developed ain
such a way i1long horizontal planes above the
depth ol excavation locully cqual the shear
strenrth of the so1l, then progressive
f11lure ampends because of the decrease of
strength after the peak value is rcached, and
a weuk pl-ne starts to develop af 1t did not
exist bctore., Thais makes the sliding along
horisontal surfaces much more likely than
along cylaindrical ones.

At the taime of excavation, the conda-
tions represcnted by Fig 4 always occur, even
1f the 1nitial deformation pattcrn is that of
Fig 5. Therefore, the failure mechanism des-
cribed in the preceding paragrapli always
tends to develop an an excavation 1f the modu
lus of elasticity decrecases downwards,.

St1ll another cause of tension cracks
and progressive failure along horizontal
planes in an excavation 1s 1llustrated by
Fig 6, when the depth of excavation excceds
that of the upper stiff layer. In those
cases the weight of the upper layer may be
cnough to cause the extrusion of the soft
so1l between the staiff layer and the bottom
of the excavation. This ainduces shearing
stresses on the boundary between the two
layers (7) which in turn give rise to a state
of tension and cracking of the stiff layer.

14‘

Fi1eld observations

4.1 Crack development. Cracking under the
various conditions described has been
repeatedly observed an open excavations in
México City (3 and 8 to 10). Fig 7 shows a
crack 1n an excavated slope which occurred
under circumstances similar to those of Fig b
In cases like this, 1t 1s also common that
the liberation of shcaring stresses along
the vertical plane of the crack gives rise to
a step an the proTile of the slopc as shown
an Fig 7, where the block downslope the crack
moved upward a certain amount,

4.2 Effect of discontinuities on stability.

In an excavation for the Metro in the
Eastern zone of México City, a slope failure
occurred in spite of the fact that the factor
of safety from conventional methods of
analysis was well above unaty.

was 6.7 m and
1s that shown

The depth of excavation
the soi1l profile at the site
in Fig 8. The length of the excavation was
many times its deptn, so the problem 1s two-
dimensional, The undrained shear strength
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corte déi suelorhasta 6.m de profundidad en. of the soil above 6 m for a time Lo failure
condiciones no drenadas'y con tiempo a la fa of 50.min or greater varies' from i to 7

1la de 50 min o mayor, varia de L a 7 ton/mZ, ton/m2., Under the same conditions the shear
Bajo las mismas condiciones el suelo entre 6 streugth of the so1l Betwern o and 20 moan

y 20 m de profundidad varia:de 0 82 a 1 05 depth varies from 0,82 to 1.05 ton/m2, .
ton/m2 S Coa '

vy R

En este' caso particular, se aplicd bom- ,In thas particuluar case, eclcctrosmotic

i

beo electrosmético varios dias antes de la pumpang was applied, several days.pefore cx-
excavacion, con el fin de abatir el mivel | .cavation, in order to lower 'the water tiblec.
freatico, " Esto i1ndujo asentamientos de unos This induced settlements of ‘uvout 10 cm:un

' 1t il i ! 4 3
= ! ‘ LY 3
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FIG7 GRIETA GE TENSION EN EL TALUD DE JNA EXCAVACION
TENSION CRACK IN AN EXCAVATED SLOPE

10 cn en la zona a excavar, Con esta defor-
maci16n, la capa desecada superior funciond
como una viga (véase Fig 5) y ocurrieron
grietas paralelas al eje de la excavacion
Debido a las operaciones de construccidn en
la superficie, estas grietas fueron cubier-
tas por el polvo excepto en sitios a1 s lados,
y por tanto su importancia pasé desapzsrcibi-
da. Sin embargo, inmediatamente después de
completarse la excavacion hasta la profundi -
dad propuesta, se observd un evidente ensan-
chamiento de las grietas simulténeamente con
el asentamiento y desplazamiento horizontal
de varios edificios pesados de localizacidn
paralela a la excavacién y a unos 29 m de su
eje E1 asentamiento repentino, de unos

25 cm, fue bastante uniforme mientras que
los desplazamientos horizontales tuvieron un
maximo de 2,5 cm y variaron como se muestra
en la F1g 9 La localizacidén de las grietas
y de los edificios se muestra en la Fig, 10

the compressible soil below o m withan the
zone co be rac wated. Under that deformation
the upper . ssicated laver worked as a beam
(sce Mg 5) md crachs occurred parallel to
the axis of, wmd beyond the zone of the ex-—
cavation. "L mse ol constiuction operations
on the sutiace, these crichs were covered
with dust c.cept i1<ulated locataions and so
olielr signil.cance »as ov.rlooked. However,
imnediately ttter complction of excavation to
the proposcd dep h, .« conspicuous widening of
Ltle cracks wes obscrved siuulteaneously with
tle« setticmeic ana the norizontal displace-
ment towud the excavation ol several heavy
burldings .ocated parallel teo the excavation
and about 29 11 from its axise. The settlement
w1s | a1rly uniiorm and amounted to about

25 ¢m, while tne horizontal displacement had
& maximum of 2,5 cm and varied as snown 1n
'hg 9. Taic location ot the cracks and the
bucla.ngs swlative to the excavation is shown

a2

otvg 19
E1 andlisis suponiendo una superficie e .1 lysis a>Suming 2 horizontal sur-
horizontal de deslizaniento a la profundidaa face 01 s saing it a deptn of 0.7 m gave a

de 6 7 m d16 un factor de seguridad entre
0.85 vy 1,1, incluyendo el efecto de una so-
brecarga debida a los edificios. En contras
te, la superficie de deslizamiento circular
mads critica era mucho mads cercana al talud
de la excavacién y tenia un factor de segury
dad un poco mayor que 2.

Después de la falla incipiente inmictal,
ocurrieron grietas adicionales y desplaza-
mientos que afectaron masas de suelo nas rro
ximas a la excavacibn Los deslizamientos
nuevamente fueron horizontales y se cree que

218

fictor of »i:lety between V.85 and l.l, in-
cludin,; the eftect of the surcharge due to
tw wu d.ones.e In contrast, the most cra-
t.cal circular sliding surface was much
cisscr to the slope of the c¢xcavation and had
a tuctor of salety a little larger than 2,

After the initial ancipaent failure,
additionul cracks and displaccments occurred
affectans masses of soil closer to the exca=-

vation. In these cases the mechanism again
involved horizontal slading and it as belie-~
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fueron causados por extrusidn hacia la exca-
vaci6n del suelo blando subyacente a la capa
desecada, de una manera similar a la que se
1lustra en la Fig 6

También, por falla retrogresiva, los
desplazamientos horizontales hacia la excava
cién se propagaron hacia zonas atréas de los
edificios.

E1 caso anterior (lustra el efecto de
las condiciones de deformaci6n elastica so-
bre el mecanismo de falla en suelos cuya re-
sistencia decrece después de alcanzar un ma-
»imo y cuya deformacion a la falla en ten-
sion es tan pequefa que las deformaciones
eldsticas previas a, durante, O posteriores
a la excavacion pueden i1niciar agrietaniens
tos que dan lugar a mecanismos de falla muy
diferentes a los predichos en ausencia de
discontinuidades,
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ved to be caused by extrusion toward the
excavation of the soft soil underlying the
dissicated layer, in a way simlar to that
1llustrated 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 1illustrates the
effect of elastic deformation conditaions in
the failure mecliunism of soils with a peak
in the stres--strain relationship and whose

strain to fa.lure in tensaion 1s SO small that

minor deform ticis prier to, duriag,
excavabilion m v 1° (1ate crachang { Lving rise
to Tavrlure mechat =13 juite dafferent from
thiose piredicated in ., absence of dasconti-=
nuities,

or after
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L.3 Estatj,cad en la ausencis de Jlisconti- bi3 szabilat 11 the aus.nec of disconti-
nuic . Al contrario de Ta situscian nuit es. (Cuntrary to The sitdation des-
descrita H:Ta a, las teorias coavencionaies cribed above, coivcntionil theories of stabi~
de estauv' !’ rad dan resultados satisfactorios lity give sat..{.ciLory results when applied
cuando -olican a problemas donde exitsten To problems wic. (oruit.ons of continuity
condic. > de continuidad, ' e , cuando las xSty 1.0. wWlun 1.4 - are noi acep enough
grietac no son suficientemente profundas pa- to prec.ude t v ¢ veiopient of c,lindrical
ra excluir el desarrollo de superficies ci- surfaces o’ 4+ ¢ 3 or when cracks do not
lindricas de deslizaniento o cuando las grie sppear at .1l , 5 15 supportea oy a number
tas definitivamente no aparecen Lo ante~ of analyscs ¢ 0« tom stability of deep
rior se apoya en un ndmero de andlisis de es SErULTCG vad i tions, uncluding stable and
tabilidad de fondo de excavacioncs profundas unstab. <o 4 v <45 (6 i« 11) and by a few
apuntaladas, 1ncluyendo condiciones estables cases 0 Ce unac Tailures of dcep
e 1nestables (6 y 11} y en algunos casos de foundatio. » . L1 lu.es 1n excava-
fallas por capacidad de carga de cimentacio- tLons 1in so s w ta me 1. of elasticaty
nes profundas, y fallas de taludes de excava ineredasing wath Jdepi i, Tiie tast 1s the case
ciones en suelos cuyo modulo de elasticidad of the slope failures re: orded during pilot
aumenta con la profundidad El G1timo, es t¢redging tests performeu vy Proyecto Texcoco
el caso de las fallas de los taludes regis- 3n the Texcoco Luake (Y).

tradas durarte pruebas piloto de dragado lle
vadas a cabo por Proyecto Texcoco (9?

Cono una 1lustracion mas dz lo dicno en Fos a0 Lsane ol a fturther i.tustration
el parrafo anterior se describira el caso de ¢ the ¢~ Lenwion an the pi. grapa above, the
un tanque de almacenamiento con una cimenta- se hastor, will be woscerivea of an oil tank
cion sobre pilotes de friccidn que falio du- +th a founuation on f .ction pites that
rante la primera carga Aungue este caso no arled duiang Jhe rairs’ loac.ng os the tank,
pertenece a problenas de excavacion, si pro- Jthough tliis case uis 4/ aoces wt belon, to
pPorciona una buena ilustracidn de la concor - excavation provlems, i giovides a good 1llus
dancio entre los andlisis convencionales ca iration of the agrecmenc of «onventional
estabilidad y el comportamiento de campo stability analyscs watn f1¢1d behavior when
cuando no se desarrollan discontinuidaces discontinuities do not develop.

El sit1o estd localizado en una zopa del The sile 1s located within a rone of the
Valle de Mexico que no habia estado sujeta Valley of México which had not been subjected
@ cargas superficrales en el passco, y donde to surface loading in the past and where the
el nivel fredtico siempre ha estado proximo water table has always been close to tho
a la superficie del terreno Hasta unos ground surface, Down to about 40 m the sub-

0 m de profundidad el subsueio consiste de s01]l consists of a thack clay deposit with
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un grueso deposito d
gcologico, la compos
caracteristicas meca
los del Valle de Mex

Excepto por una
da, los suclos estaen
dos Los contenidos
cias UJ se dan en la

£l tanque depia
miento de productos
mado por un cilindro
diametro y 12 m de a

e arctlla con el origen
tcion mineralogica y las
nicas tipicas de los sue
1 co

capa superficial deseca
normalmente consolida-
de agua y las resisten-
Fig 11,

ser usado para almacena
de petrcieo, y estd for-
de acero de 30 5 m de
ltura, La estructura se

apoya en 185 pilotes de friccidn consisten-
tes en tubos de acero de 10 pulgadas de dia-
metro v 20 m de largo, hincados en una confli
gutacién regular con 2 m de centro a centro
{véase Fig 12)

El disefio de la cimentacidn por lo gue
respecta a capacidad de carga se hizo con ba
se en resultados de pruebas de carga de pilo
tes individua' - La capacidad de carga del
grupn de pilot.. no se incluyo en los calcu-
los, y por taento el disedo de la cimentacic
estuvo substancialmente por abajo de lo nece
sario

Las especificaciones de operacion regue
rian una prucba de carga del tanque, que se
llevaria a cabo llenandolo con agua hasta su
capacidad total (8700 m3) Cuando el volu-
men de_agua almacenado apenas 1legaba a unos
3650 n3, la cimentacion comenzd a hundirse
con una velocidad alarmante y la prueba tuvo
que suspenderse En pocas horas la cimenta-
cién se habia hundido 70 cm en promedio vy se
habia inclinado unos 13 cn  Ademas, un le-
vantamiento topografico de los alrededores
reveld un bufamiento del suelo que llego a
varios centimetros en toda la periferia del
tanque

La historia de carga y los asentanien-
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
comportamiento insatisfactorio observado.

Este caso permite, nuevamente, la compa
raci6n de la resistencia al corte en el camn-
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-yD; A
AN + P D¢

donde, en el caso particular en considera-
cién

Q@ = carga total sobre la cimentacion desplan
tada a 20.0 w de profundidad = 23660 ton

= peso volumétrico del suelo= 1,15 tons/m3

D¢ = profundidad de desplante de la cimenta-
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the geoloraical origan, mineralogical composi-
tion wnd ncchanicil characteristics typacal
of the soils of the Valley.

Eaxcept for a dissicated surface layer,
the soils are normally consolidated. Water
contents and UU strengths are gaiven in Fag 1l.

Ty t1ank was to be used for storage of
o1l pr., icts. It consists of a steel cylin-
der 30 5 m in diamcter and 12 m haighs, The

tructure was supported by 185 friction piles
sonsis..ng of 10 in. diuvirter, 20 m long
tecl nipes driven in o regular pattern 2 m

on ceaters (see Fig 12).

The design of the toundation regarding
1ts londcarrying capacitv was made on the
basi1s -~ the results of load tests on andiva-

11l s L€se Thd oearing capacaty of the
_uster o~ puLies was not introduced into the
Wleus scinns and tiwsefore the foundation was
subst a vicily o deraesigned,

T .. specaf.cations or orerat.on called

or a ‘o daing test or U « twnk, wiich was to
L Aaco p.ushed dy J i1y .t witl water up to
.65 to 1l storage capacity (8700 m3) When
tne vo u o of wate pumpes anto tle tunh
bare., r icheu 3650 =7, o found :tion start-
cd to in w1 aiarnilo, Sate and the test
1nd T < nHPEL In Tt mitter of a few
nours ¢ .ouixdati 1 1 ¢ sun~ 70 cm in the

- era,* and had t.. . cmy v 0, a survey
SOt L ammealate suXIuw ldin ve led a

cave - the ground amoun.iny to several cen=-

smeters all around tne tank.

The tame history of load and subsidence
during the test 1s shown an Fig 1l3. It as
apparent that a short-term bearin; capacity
failure was responsible for the observed unsa
tisfactory behavior,

Thas case hastory permits again the com=-
parison of field a. laboratory shear
strength values for undraincd conditions.

P ram Sheuwpton's bearang capacity formula
for c.ep oundations (12) one obt uns:

Q-yDs A
C = ———

ANC+ PDf
where, for the particular case under conside-
ration
Q = total lo.u an the foundation at 20,0 m

depth = 23660 tons

y = unit weight of soil = 1.15 tons/mJ
Df = depth of foundataion = 20,0 m



cibn = 20w

arca de la cimentacién = 730 m2 A = areca of the foundation = 730 m2
factor de capacidad de carga de N = Skempton's bearing capacity factor
Skempton = 7 ¢

circunferencia del grupo de pilotes P = circumference of the pile group =

95 8 m

\

i

e

r={525 12.00m

I

77777, Relleno de grava | (7
! T Anillo de concreto

Piiotes

i . Elevccidn ver ranque
i ‘ de aimacenamiento

Distribucidn
de piiotes

FIG 12 TANQUZ Of ALMACENAMIENTO Y DISTRIBUCION
DE PILGTES EN LA CIMENTACION

STORAGE TANK AND FOUNDATION LAYOUT DETAIL

-
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FIG 13 CURVAS DE CARGA

TEST OF THE

Oc los datos anteriores, la resistencia
@l corte desarrollada en la falla es
¢ = 0.98 ton/m2, la cual se compara favora-
blemente con los valores de la resistencia
Uu e?lel laboratorio que se presentan en la
Fig .

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

Y
DE CARGA DEL TaNQUE

LOAD AND SETTLEMENT CURVES L

TANK

N

L)

(9.3

NTAM £ wTC EN LA Pro Ls
S LOKDING
F ww the data .ouov: tue developrd shear
strengt  at [fariure ., ¢ = 0,983 ton/m2, whach

compares verv favorably w.th the laboratory
UU strengtn presented in Fig 1ll.

In .ses lake this, there 1s no doubt
that comrpressive stresses act everywhere in
the mas: ol soi1l subjectec to faalure. So,
the possibility of discoicinuities due to

~



a agrietamiento, los mecanismos de falla cum
plen coa la condicién de continuidad y, por
consecuencia, son aplicables los metodos con
veacionales ae analisis de estabilidad,

5 Conclusiones

La vartecion del mddulo de deformacion
del suelo con las condiciones de esfuerzo y
con la profuncidad, y las deformaciones elas
ticas del suelo antes y durante la excava-
ciron, tienen efectos importantes en la esta-
bilidad ce excavaciones a corto plazo

fsto es asi principalmente porque d.
chos factores determinan la ausencia o la
aparicion de grietas, y su extensidn Las
grictas a su vez introducen discontinuida-
dos que aumentan el ndmero de mecanismos de
f@llu cincmaticamente admisibles,

Dos caracteristicas del suelo aumentan
1a posibiiidad de aparicion de grietas pro-
fundas (1) un médulo de deformacién mayor
¢n tension que en compresidn, y (2) un modu-
io ue deformacion que disminuye con la pro-
fundidad, lo cual ocurre al menos cuando
existe una capa superficial desecada Las
dos condiciones se presentan en el subsuelo
¢e la Ciudad de Mexico y generalmente dan Tu
gar a factores de seguridad a corto plazo
Gue son mucho menores que los derivados de
mecantsmos de falla convencionales.

En estas condiciones sdlo pueden hacer-
se andlisis de estabilidad confiables s los
efectos combinados de la deformabi lidad del
suelo y las deformaciones elasticas se toman
gn]?uenta al seleccionar los mecanismos de

alla,

Reconocimiento

Los autores agradecen a J Alberro por
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crackang 1s elimin ted, the development of
fii1lurce mcchanisms derived from the theory
of plasticily assuming containuity is not
precluded and, consequently, the rcsults of
conventional mcthods of stability analysas
apply
7. Conclu-1o1s

Che variation of the modulus of deforma-
tion of the soi1l with stress conditions and
with depth, and the elastic deformation
patterns developed 1n the soail before and
during eacavation, have important effects on
the short tern stabality of excavated slopes.

™his 1s so mainly because those factors
determine the absence or the occurrence of
crackhs and the cxtent of their developinent,
Crucks in turn introduce discontinuities that
incicase the munber of kinematically possible
failure mech i sms,

Two soii cha~ ecristics increase the
possibiiity of occur c¢nce of deep cracks
(1) a modulus of ucfornmilion 1n tension
greiter than that ain compression, and (2) a
modulus of deformation decreasinyg wilh depth,
which occurs at least when a dissicated
surface layer exists. Both conditions occur
in México City subsoil and they generally
give rise to short term factors of safecty of
excavit o1 slopes which are much smaller than
those uerived from conventional failure mecha
nismns.

t~ider these conditions, reliable stabi-
litv nlyses can be made only af the com-
bined cffect of soal deformability and elas-
tic deiormation patterns ais taken inio
account in selecting the appropriate failure
mechanai -ins,
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ART 37 EARTH PRESSURE AGAINST BRACING IN CUTS

Deformation Conditions Imposed by Bracing

Figure 37 1 illustrates one of several methods for bracing an open cut
A row of H-piles is driven along each side of the proposed excavation to
a depth of several feet below grade The sides of the cut between H-piles
are lined by horizontal boards placed directly against the soil as the cut



Art 37 Larth Pressure Agamst Bracing n Cuts 261

1s deepencd The two ends of each —m-—-Tp s
board are wedged agamst the inner 7 -t
flanges of the Ii-ples The piles them-
selves are supported ‘by honizontal Saﬂa’{ z I /'7,
steel or timbar stiuts mserted as T !
excavation proceeds  In order to ; !
design the stiuts, we must Lknow the i i
magmtude and the-distubution of the R b/:; 3
earth pressuie L ||\-

In Aiticle 27 1t was shown that
the cairth pressuic depends not only Fig 371 Diagram illustrating
on the propetties of the suppol ted deformation condition for lat-

ernl pressure agamst bracing m

<oil but also on the restiictions that
open cut

the constiuction procedure 1Mposcs
on the fiecdom of the support to
yield Hence, the first step in mvestigating the ca1th pressure agamst an
open cut 1s Lo examine the nalure of these 1estiictions When the first
row of struts I (Ing 37 1)1s placed, the amount of excavation 1s still s0
msignificant that the original state of stress im the soil 15 practically
unaltered Theicfore, the first row of struts 1s m position before any
appreciable yielding of the soi1l mass occuis As excavation proceeds to
the level of the neat set of struts 17, therigdity of set [ prevents further
horizontal yielding of the soil located near the ground surface on cach
side of the cut However, the H-piles are acted on by thelateral pressure
of the soil outside the cut Under {he mfluence of this pressure, they yicld
inwaid by rotating about a lime at the level of the uppermost set of
stiuts Henee, the placement of the second 10w of strutsis preceded by
a horizontal yielding of the sol located outside the cut at the level of
this set With mcreasing depth the yielding ina cases, beeause the height
of the banks on aither side of the cut increases 1 herefore, while excava-
tion proceeds, the vertieal section ab (I1g 37 1) advances mto the posi-
tion ab; Since the strut at the top of the cut prevants the stictching of
the upper part of the shding w edge, the soil can fal only asindicated n
Fig 27 3 Because of this, the active carth pressute ag unst the bracing
i the cut cannot be computed by means of Coulomb’s or Rankine’s
theory A method must be developed that tahes mto consideration the
influence of the deformation conditions on the type of falure

It has been shown that the deformation conditions represented by
hine aby in Fig 37 1nvolve a falure of the type sllustiated m Thg 273
It has also been shown (A1ticle 27) that the falute cannot occul unless
the lower edge b of the lateral support (Ihg 37 1) yields more than a
certain distance bb, This distance depends on the depth of the cut and
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on the physical propertics of the soil In the following discussion, we
shall assume that this deformation condition 1s satisfied The observa-
tions on which the assumption is based and the necessary quahfications
are presented mn Article 48

Cuts w Dry or Drawned Sand

Figure 37 2 shows a vertical section thiough one side of a cut with
depth I in diy or dramed sand The mitial position of the IT-piles 1s
mdicated by the plain line ab and the final position by the dash line ab,
The carth piessure on the bracing, per unit of length of the cut, 13
designated by Ps to distingwish 1t from the active earth pressuie Py
everted by a similar mass of sind aganst a retaning w all of height I/
Sinee the upper pat of the <liding wedge (F1ig 37 2a) cannot move
laterally, the suiface of shding mtei~ects the ground suwiface at a right
angle (see also Fig 273) The 1eal curve of shiding can be closely
approximated by a logarithmice spinal having the cquation,

r = loeg tan ¢ (37 1)

The center of the spiral s loeated on astiaight hine that passes throughd
and makes an angle ¢ with the honizontal Since the yield of the lateral
support causcs the wedge to move downward along the back of the
support, the resultant earth pressure actsatan angle 8 to the horizontal
Theoretical investigations have shown that the point of application
of the earth pressuie is determined by the shape of the surface of shding

Fig 372 Loganthmic spiral method for calculating carth pressure agamnst brac-
g of open cuts (a) Diagram illustrating assumptions on which computation 1s
based (b) Forces acting on shding wedge (c¢) Companson of surface of shding
with that essumed in Coulomb’s theory

-

.
N
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and vice versa If the curve of shding is sinular to bd in g 372,
theory ndicates that the distuibution of the sand pressure agmnst the
bracing 1s 1oughly parabohe, as mdicated m 1ig 27 3b, and that the
clevation of the pomnt of apphcation n.H should be between 0 $3I7 and
0 551 This theorctical conclusion has been confirmed by piressure
measutements infull-sized cuts Therefore, m thefollowing computation
e 1 assumed to be known

In order to determine the position of the suiface of shding, an arbitrary
pomt dy (Ing 37 2b) 1s selected on the horizontal suiface adjoining the
upper edge of the cut Through this pont and through the lower edge b
of the bank, a loganthmic spual bd, 15 traced with 1ts ccuter on diDy
The teaction F; on the surface of shding repiesented by bd, passes
through the center O, Talng moments about 0y, we obtain

P1l¢ = IVxlw
whence
Wil
Py = l‘ (37 2)
A sinular computation 1s made for spirals thiough de, ds (not
shown) By plotting the values Py, Py , ctc, as ordinates above
dy, ds, , the curve P 1s obtained The active ear th pressure P18

equal to the maximum oidinate, corresponding to point C, and the
sutface of shding passes thiough d The widthad of the top of the wedge
which exerts the maximum piessure Pa 18 always much <maller than the
wid(h of the top of the corresponding Coulomb w cdge abd. (I1g 37 2¢)

The value of P, depends to a certain extent on n, It mcieascs shghtly
with increasing values of nq and 1s always greater than the corniesponding
Coulomb value P4 For the values ¢ = 38° and § = 0°, an ncrease of
n. from 0 45 to 0 55 mncreases P, from 1 03P, to 111P, If we assume
ne = 0 53, any error 1s on the safe side because this value is the greatest
which has so far been obtained by ficld measurements The angle § has
very httle influence on the ratio Pa/Pa Hence, for a prelimimary esti-
mate, 1t 1s sufficiently accurate to assume

P, =11P4 (373)

The next step n the nvestigation 1s to determime the pressure 1n
ndwidual struts The distribution of the lateral pressure against the
bracing 1 cuts 1s roughly parabolic as shown m Ing 27 3b, but from
section to section in a given cut 1t deviates somewhat from the statistical
average because of variations n soil conditions and n details of the
construction procedure As a consequence, for a given value of P, the
pressure in individual struts at a given clevation varies The procedure
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0 a d
0

Fig 373 Diagram llustraing assumptions upon which ealculation of earth
pressure 1s based for cuts in clays under ¢ = 0 conditions

for estimating the maximum pressuie that may have to be resisted by
the struts i any given row 1s desciibed v Article 48

Cuts in Saturated Clay

The time 1equired to excavate and brace an open cut n an intact
saturated clay 1s likely to be very long in compaiison to that in which
the water content of the clay may change sigmficantly Under these
circumstances the ¢ = 0 condition (Aiticle 18) may be appheable, and
Eq 371 becomes identical with that of a earcde having the 1ads
r = ro Since the cuncle must mteisect the ground <uiface at a nght
angle, 1ts center must be located at the level of the surface (Fig 37 3)
The face ab of the cut 1s acted upon by the hoiizontal earth picssure
P, and the adhcsion ¢, between the clay and the sheeting The com-
putation of P, 1s made by tahing moments about the center of the cicle
of the forces that act upon the sliding wedge The driving moment 1s
produced by the weight of the wedge The resisting moment 1s equal to
the sum of the moment of the resultant earth pressure P, and the

moments of the forces of adhesion ¢,/I and cohesion ¢ bd that act on
the boundaries of the wedge The value of P, depends on the ratio ca/c
as well as onn, Measurements in full-sized cuts excavated n saturated
soft to medum clays have shown that n, vanes between about 0 30
and 0 50 and 1s, on the average, about 0 30 The coriesponding distiibu-
tion of lateral pressuie s, thercfore, not usually tnangular but, hke that
for sand, approaches a roughly parabolic shape The method for esti-
mating the maxumum load which may have to be cartied by an n-
dividual strut 1s described 1n Article 48

N



Art 37 Earth Pressure Agmnsl[Bmcmg in Culs 265

Ileave of the Bottom of Cuts in Soft Clay

In connecction with open cuts 1n soft clay, we must consider the
possibility that the bottom may fail by heaving, because the weight
of the blodks of clay beside the cut tends to displace the underlying
day toward the exeavation ligure 37 4a 1epresents a cross section
thiough a cutin soft clay The width of the cut 1s B, and the depth s H
The two stiips ab and cd at the level of the bottom of the cut carry a
surchaige due to the weaight of the blochs of clay located above them
The strips ab and ed, therefore act ke footings 1t the bearing capacity
of the soil beneath the stuips s exceeded, the bottom of the cut will
fail by heaving The bearing « ipacity of the soil, for ¢ = 0 conditions,
may be expiessed as ¢N, (Eq 33 7) Thefactor of safety against heave
15, therefore,

cN,

F o=
vH

(37 4)

The beaning-capacity factor N. depends upon the <hape of the cut n
plan, and on the 1atio of depth to width If 1t is assumed that the
excavated soil 1s analogous {v a single large footing that excits an
upwaid load v/ at the level abed, the values of N may be taken equal
to those for footings of the same ratios B/L of width to length, and
/B of depth to width (Bjenum and Eide 1956) The calculations
arc faclitated by the chart, Ing 37 40 (Janbu et al 1956)

If sheet piles extend below the bottom of the cut, their stifness
reduces the tendency of the clay adjacent to the bottom to be displaced
towad the excavation and, conscquently, reduces the tendency toward

(G L | P— | L 10 T T T I T T T I T
9|- Squore and
L —— crreular
H 8
le—————— Me 7
g b 777777 777/ 2 d 6
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) #/8
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Fig 374 (a) Section through open cut in deep deposit of clay (b) Values of
bearnng capacity factor N. for esimating stabihty of bottom of cut against
heave (aflter Janbu ct al 1956).
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heave No satisfactory theoretical proceduies have been developed for
estimating the pressuies that the sheeting must withstand However,
if the clay extends to a considerable depth below the cut, the bencficial
clteets of even 1elatively stif shecting have been found to be small If
the Jower ends of the sheet piles aie ditven mto a haird stiatum, the
clfectiveness of the sheet piles 1s ineteased appreciably Support of the
lower edge of the piles 1educes the mavimuni bending moment in the
embedded poition of the piles, v addition, the vertical Jood on ab and
cd (hg 37 4a)ishreduced by the weight toinsferied by adhesion between
the soil above base level and the shecting f the pomnt 1esistance of the
sheet piles 1s greater than the wlhesion, the reduction 1s equal to the
adhesion between the clay and the sheet piles If 1t 1s smaller, the
reduction 1s equal to the point 1esistance

If the haid stiatum 1s located o short distance below the bottom of
the cut, the lower boundary of the zonc of plastie equilibrium 1s tangent
to the upper surface of the hard layer The tendency for heave s giecatly
reduced even without sheet piles, and the effectiveness of sheet piles s
substantially increased

Problems

1. By means of the logarithme-spiial method, determine the total pressure
P. against the bracing of a cut 30 ft dcep 1n cohesionless sand for which
v = 115 lb/ft’ and ¢ = 30° The value of & 1s assumed to be zero The
center of pressure 1s 16 ft above the bottom of the eut Determimne also
the Coulomb value Pa

Ans 18,400, 17,300 Ib/lin {t

2 An open cut 1s made to a depth of 40 ft in clay having a umit weight
of 127 Ib/ft* and a cohesion of 635 lb/ft* The values of ¢ and & are assumed
to be zero The pomt of application of the resultant earth pressure against
the bracing 1s 18 ft above the bottom Find the value of the resultant
earth pressure

Ans 59,700 1b/hin ft

8 A braced open cut 30 X 150 ft in plan 1s to be made to a depth of
35 ft 1 a deep deposit of plastic clav having an undramed shear strength
of 600 1h/ft' and 1 umt weight of 120 Ib/ft" The sheeting extends only
a few feet below the clevation of the bottom of the cut What is the factor
of satety against heave of the bottom?

Ans 095 The bottom will heave when the excavation reaches a depth of
33 ft

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

Ans, 107 The excavation could barcly be made
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ART 38 ARCHING IN SOILS

Theecaith pressurcon thelateral support <hown in Fig 37 Lisgreatest
1t about midhaight of the sides of the cut Yet, if a few of the horizontal
poards supporting the soil at midheight aie 1emoved, the exposed part
of the sides of the cut 1emains stable, provided the <oil has at least a
tiace of cohesion In order to explun this fact, we are compelled to
assume that the pressuie formerly exerted on the boards that were
removed was t1ansferred onto those that 1emamed i place This phe-
nomenon of pressure transfer 1s known as aiching

The cssential features of arching can be demonstiated by the test
Hlustiated by Ig 381 A layer of diy cohesionless sand with unit
waght v 15 placed on a platform that contains a trap door ab The
trap door 1s mounted on a scale (not shown) that permits measurement
of the pressure on the door The depth A of the layer of sand 1s several
times greater than the wadth of the tiap door

Aslong as the tiap door occupices 1ts oniginal position, the pressure on
the tiap door as well as that on the adjomning platform 1s cqual to vH
per unit of area Howevel, as soon as the trap door1s allowed to yield 1n
a downward dnection, the pressure on the door decieases to a small
fraction of its imitial value, whereas the pressure on the adjomning parts
of the platfoim mecreases This s due to the fact that the descent of the
prism of sand located above the yielding trap door 1s resisted by shear-
ing stresses along its lateral boundanes, ac and bd

Theory, as well as the 1esults of tests and experience in tunneling,
indicate that the ultimate pressure on the yielding trap door 1s practi-
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Fig 381 (a) Apparatus for mveshgating arching mn Jaycs of sand above yield-
ing trap door in honzontal platform (b) Pressure on datform and trap door
before and after shight lowenng of door.
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cally independent of the depth /7 of thelayer of sand It does not exceed
the weight of a body of <and having appioaimately the dimensions
indicated by the shaded area abe n Ing 38 1 Hence, if the sand has a
trace of cohesion, the tiap door can be removed enticly, and the sand
will not drop out of the gap

Seclected Reading

The “conventional” theory of arching over a condwt such as a culvert 1s
detatled 1n Costes, N C (1956) “Factors affecting vertical loads on under-
ground ducts due to arching,” Hwy Res Board Bull 125, pp 12-57 The
validity of the results depends, however, on the value of the lateral pressure
considered to act on the assumed surfaces of rupture, no rehuble means are
available for predicting this pressure
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Fuindamental voumpltions

VWhen alow . pphed on a limited portion of the surface of a soil,
tuvsariwe etbes Theielation between the settlement and the av e e
load pe wnit of area may be represented by a settlement curie (Fig 33 1)
It the soilis fanly densc o1 stiff, the <ettlement curve 1s sunilar to cuive
Ci " he absussa gq of the vertical tangent to the curve represents the
bearing capacily of the soil 1f the <oil 1s loose or fairly soft, the settle-
ment cilve may besmilar to €, and the bearing capacily 1snot always
well defined The bearing capacity of such soils is commonly assumed

to be cqual to the abseissa g4’ of the poimnt
at which the settlement curve becomes
steep and stiaight

In piactice, loads are transmitted to the
soil by means of footings, as shown 1n g
332 The footings may be conlinuous, hav-
dag a long rectangular shape, or they may
be spread foolings, which ai« usually square
or circular The ciutical load 1s the load per
unit of length of a continuous footing or
the total load on a spreid footing at which
the soil support fails The distance fiom
the level of the ground suiface to the base
of the footing 1s known as the depth of
Joundation D; A footing that has a width B
equal to or greater than D, 1s considered a
shallow footing In computations dealing

Load per ot of Area
7; [~/4
SO
]
98 | AN
% &
Sos8} \
g G
E 068} \‘
%) \
088+ \

B=Wrdth of Footirg

Ing 331 Rclation be-
tween tenaity of load
and settlement of a foot-
ing on C, dense or suff
and C, loose or soft soil
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with shallow footings, the weight of the soil
above the base level of the foundation may be
replaced by a waufoim suicharge,

q=vD; (33 1)

This substitution simplifies the computations
The error mnvelsed 1s smail and on the safe side

Fig 332 Scction States of Plastic Lqudibiium Beneath
through continuous Shallow Conlinuous Foolings

shallow footing .
° The aesults ot mathem el investigations

concernimg the slate of plisuie cquilibiium be-
neath continuous foolings aie not fully satisfactory  No general
solution has been found that 1igorously sati-fies L 1635 and
also takes mto account the weight of the soil, the influence of the
depth of surchuge Dy, and the real disti.urion of veiticyl and
hotizontal forces on the base of the footing ¢ withaimore, the custing
theories commonly assume that the volume of the so1l does not change
as the ertical load 15 approached Yei these ~lioitcornngs ate not of
serious plactical impottance because dhe accui 1y of even appronumate
solutions s limited by our ability to (valuate the appropriate physical
properties of the soil that cnter into the cquations 1ather than by the
defects i the theories themselves
The follow.ng general conelusions can be di wan fiom the theoretical
studies If the base of a continuous footing 1ests on the surface of a
weightless soil possessing cohesion «»d flicton the lowlcd soil fails,
as shown m Fig 33 3a, by plastic dow along the com osite saitace
Jederfiy Thisregion can be divided mto five zones one maihed 7 and two
pairs of zones marked 77 and 111 Because of fiiction and adhesion
betw cen the soil and the base of the footing, 7one T 1emains in an clastie
state It acts asf it were part of the footine md penctiates the soil
like a wedge Its bound uies rise at an angle ot 43° + o/2 with the
honizontal In zones /1 and 177 sheat patterns develop Those in zone
III arc identical with that for the passive R vikvme st e (Aitiele 27),
the boundanies for the pissive Rankine zone 11-¢ 1t 13° — ¢/2wnh the
horizontal The zones I7 locatcd between T and £ 77 «ic \nown as zones
of 1adial shear, because the Imes that constitate one set i the shear
pattein in these zones 1adiate fiom the outer edge of the base of the
footing Thesc lines are sti ught Thelines of tne other set aie log mith-
mic spirals with their centers Jocited 1w the outer edge of tne hase of
the footing Thebeatmngeapacty pe it of arca.s found to be (Pt .ndsl
1921)
G e C {35 2)
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wheie ¢ 1s the cohewon and N, known as a bearing capacity Jactor,
depends only on ¢ It 1s equal to
a2 =0 ¢
N.=col ¢ |ertanetan {45 + 5]~ 1 (33 3)
If the surface of the ground 1s acted upon by a uniformly distributed

surcharge g the shear pattern remains the same and the bearing capaaty
1s mcreased by an amount N, ¢ (Reissnei 1924) whae

N, = ertans gn2 (45° +4- 29) (33 4)
whence
Ne=cot ¢(N, — 1) (33 5)

If ¢ = 0° the spirals become arcs of circles and the contespondimg
values of N, and N, become 247 and 10 respectively Hencee, fou
a footing at the ground suiface

ga = (2+w)c = 514c = 2 57¢, (33 6)

-

wheic ¢, 1s the unconfined compressive strength Moicover, o1 0 4 °,
the shear pattein and £q 33 6 1emawn valic even if the weigat v ¢
soil 1s not zero

The night side of Tig 33 3a shows the deformations of the soil.oc i,
within the zones of plastic flow The sou 1n zones I17 18 comnies
laterally Tts surface rises and terminates at the side of the footing i .
shaip edge that conveys the impiession that the soil has been punched

If the soil 1s cohesionless but, possesses friction and weight, the she.
pattein is represented by Fig 33 30 The boundaries of the el st zon,
I are curved The two bianches intersect b d at an angle o, 96° -
and the boundaiies de and de; of the zones 17 merge smoot v at d ity
the boundaties of zone 7 In zone 77 the radial lines are curved I zoie
111 the shear pattern again cor esponds exncily to that of 11 ¢ vsne
Rankine state A nigorous general solution for the beaiiny « ity
under thesc conditions has not been obiained but solutionsfor paacul u
cases arc available (Lundgren and Mo1tensen 1933)

Approaimate Methods for Computing the
Bearing Capacity of Continuous Footings

Real soils possess weight and in gencr U exhioit both eshiesion and
friction Morcover, the bases o ..ost joor 18S alC Locate. reast a
short distance below the surfac  ; the su, rounding ground Kgotous
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Werghtless (7=0)
Possesses ¢, ¢

_ 452
%

Cohesionless (C=0)
Possesses ¢, o

5 —
%{?y{‘/é st
-
o \ - '

S o Sunplified Boundaries
l €=0, ¢, 7#0

Fig 333 Boundarnes of zone of plastic equilibri iin after falure of soil bencath
continuous footing

methods are not available for computing the beanng capacity under
these circumstances, hut fo. practical puiposes no other than app1OXI-
mate methods are neceded

When the beanng capacity of a real footing 1s exceeded, the soil fails
along a suiface of rupture simila to thowe mndicated by fedeif, (Fig
33 3) The actual surface 1s not Iikely, however, to coincide with either
of those n Tig 33 3 con tesponding to ideal materials In the appronimate
methods 1t 1s assumed that the bearing capacity consists in general of
the sum of three components, computed separately, representing re-
spectively the contributions of (1) the cohesion and f1 iction of a weight-
less matenal carrying no surcharge, (2) the fuiction of a waeightless
mateiial upon addition of a suicharge ¢ on the ground sarface, and (3)
the friction of o material possessing weight and cariying no surchaige
Each component 1s computed on the assumption that the surface of
sliding corresponds to the conditions for that particular component



Art 33 Bearmng Capacity of Shallow Foolings 221

Since the surfaces differ fiom cach other and from the suiface for the
real material, the vesultas an opproaimation Lhe error 1s small and on
the side of safety
The approumate value of the searing capacity 1s given by the
equation
ga = cN.+vD;N, + 3vBN, (337)

n which N and Ny ate the beanng capacily factors with respect to
coliesion and suscharge, 1espectively They ean be cvaluated by wmeans
of Bqs 33 5 and 334 The surchaige 1s 1epresented by the weight per
umit area yD; of the soil suniournding the footing The bearg capacity
factor N, accounts for the influence of the weight of the soil All the
bearing capacity factors are dumensionless quantitics depending only
on ¢

Sice a theoretical solution 1s not available for evaluating N, an
approaimate proceduicisused In this proccdure the cutved boundarics
ad and bd of the clastic zonc abd (F1g 33 3b) are replaced by straight
hines (Ing 33 3¢) msing at angles ¢ to the horizontal The unit weight of
thesoilisy At themstant of failure, the pressure on cach of thesuifaces
ad and bd 1s equal to the passive carth pressure Pp Since ship oceurs
along these faces, the resultant earth pressuic acts at an angle ¢ to the
normal on each face If the weight of the soil within adb 1s disregarded,
the equilibiium of the footing m the veitical direction requues that

Q=PPCOS(¢"¢)

The average vertical pressuie, corresponding to the average bearng
capacity, 1s then
Q _2Pp

q7=§=—B~cos(¢~¢) (338)

The problem, therefore, 1s reduced to detcrmining the ;sine carth

pressure Pp (Article 32) The point of application of 2» »~ loc ted
at the lower third-point of ad By mtioducing the sy.nbol

4Pp v a
N1=7§;LO\(¢—¢) (:39)

into Eq 33 8, we obtain
gy = ‘}'YBN-Y \3u l\))
the third term in Eq 337 Since the beaning ¢ picity 1 N,

dimensionless and depends only on ¢, values can be computid vace for
all by the methods explained in \iticle 32 Hovever, the incliaauon
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15 not hnown Ience, the co uputations must be 1epeated for a given
value ot ¢ with v wious mclio dhons ¥ until the mimmum 1 alue of N,
15 found The 1esults are conservative but agiee wdl with those cal-
culated for particular cases by the more advanced proceduies (Meyer-
hof 1933) Meyerhol’s values ue plotted m the (hart (1g 334) to-
gether with the v alues of Ao ind N, oltamed fiom Igs 33 3 and 33 4
The wse of the chart gieatly falitates the computation of the bearing
capaty
The <ol does not ful as <hown m Iig 33 3¢ unless 1t 15 fanly dense
o1 suft, so that its settloment cinvecsembles € Tig 331 Otherwise
the footimg sinks mmto the ground befoe the state of plastic equilibiium
sprcads beyond e and e (g 33 3) and the contcsponding scitlement
cutve his no well-defined pieak (cwve Co i Fig 33 1) An approvimate
value for the bearing capacity ¢q of continuous footings on such soils
can be obtamed by assuming that the cohesion and friction of the soil
are equal to two-thuds of the cotiesponding values in Coulomb'’s cqua-
tion, or that
¢ =% (33 11a)
and

tan ¢’ = % tan ¢ 33110)

If the angle of sheming resistance 15 ¢’ nstead of ¢, the bearing-
capacily factors assume values N/, N/, and N, These values are

Loaded strip, wmiadth 8 . | ,
load per unit arec of footing )
Rough (4
General shear foilure g, =ch, + T0rNg + 3 z L y8N, Bose
Local sheor farlure  qly= Zch, + 70¢ Ny + 5 78N,

Square footing, width 8
Load perumt area gy =/2cH, +vDrNg+ 0478N,

Unit weight of earth =7

Unit sheor resistance,
s=c+o/an ¢

40° T
"r\,\\\\ & T J ‘]\\ N /N,f, L//
30° P i ) I My
c ~ <y \ 7 l
3: - \ - ,‘I / .
; 200 WA [/ P45 Np=240 |
\
2 =\ — B S
S, A ,
’ W |
T \ —
o° t ‘ |
60 50 40 30 20 10 0 20 40 &0 80
Valves of N and H, 514 100 Values of Ny

Ig 334 Chut showing rdation between ¢ and beanng capaaity factois {valucs
of N, after Meycrhof 19.)5)
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gnen by the dash curves m Thg 33+ The bearing eaprcity 1s then
obtaned fiom the equation

gd = GeNJ + DN + 1yBN,) (33 12)

Expersence hisshowa th it even umformly loaded founditions always
fal by tulting This tact, however, does not v alidate the 1casoning
the praceding puagiaphs It merdy demonstiates that theie ate no
pafcctly umiorm subgiades With mcreasing load the settlement above
the weakest part of the subgiade mcicases more 1apidly than that
above the test Because of the ult, the center of gravity of the stiucture
Shifts toward the weak put and maeases the pressute on that pait,
wheteas the presswie on the ~frongar parts decieases These factors
Umost cxddude the possibiliy oi a falure without tilting

Beang Capacity of Foolmgs of Fiuule Length

All the precedimg discussions 1efer to continuous footings For com-
pubing the bearmg capacity of squaie or arculu bases, only a few
specil cases hve heen solved nigoiously, the solutions 1equie the use
of numerical procedures On the basis of the1esults and of expeniments
a semiempitical equation has been veveloped for the bearing capacity
gar per wit of area of a anculat footing with 1adius i resting on a fanly
deunse o1 stiff soil

qar = 12¢Ne + vyD/N, + 0 6yrN, (33 13)

The couresponding value for square footings, B X B, on dense or siff

soil, 15
qu = 12¢N. + vD/N,+ 0 4vBN, (33 14)

The values of N ate given by the ordinates of the solid cuives in Tlig
334

If ¢ = 0 conditions prevail and the soil possesses cohesion, the beai-
ing capacity at the ground suiface 1s

gar = qas = 6 2¢ = 3 1qu (33 15)

which 1s considerably gieater than the value gg = 5 11¢ (Eq 33 6) On
the other hand, if ¢ = 0 and D, = 0, the beaiing capacity g per unt
of arca 1s considerably smaller than gq fo1 a continuous footing with a
width cqual to the diameter of the enculat footing

If ¢ = 0 and ¢ > 0, the mcicase in beanng capacity per umt of aica
produced by the suichaige ¥D; 1s exactly compensated by the weight
of sl 1emoved for construction of the footing Therefore it 1s convement
to deal with the net bearing capacity

Qa net = qa — YDy ("3 16)
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Ir 1cality, because the stieugth of the dday above footing level 1s not
actually zero, the net beanng capacity mereases shghily with increasing
v alues of Dy Fou values of Dy/B not exceeding 2 5, Skempton (1951)
has proposed the follow ing simple expression for the net bearing capac-
ity of a rectangular footing with width B and length L

Df / B
— 3 D - .i_ 9 —
(Zd net — aC (l 0 - ) (l 0 4 ]J> (33 17)

It 15 appueat that the value of Nc has been rounded conscervatively
from 5> 11

[t the supporting <ol s fauly lToose ov ~oft, the values of N must be
1eplaced by the values N, determmed fiom the dash cutves m Ing
33 4, and the value of ¢ must be 1eplaced by (g 33 1.4)

Problens

1 Compute the beinng eapacity per umit of ir1 ot . conunuous footing

S 1t wide, suppotted on 1 soil for which ¢ = 10v Ib/ft, ¢ = 17°, md v = 120

Ib/ft" The load-scttloment curve resembles ¢ 1 Ing 331, wd he relation

between normal stress and sheanng resisonce v s = ¢+ p vin ¢ Lhe depth
of foundation is 6 {t
Ans 9,200 1b/ft?

2 Compute the bearmg capaaits pes e of e of 1 footing 10 1t square
on dense swnd (p = 37°), 1f the deps o' foundation s, iczpeeavely, 0, 2,
5, 10, and 15 ft The umt weighe of the soil 15 126 b/t

Ans 26,000, 30,000, 53,000, 79,000 106,000 h/ft

3 A load test was 1 e on ¢« benwe ploo 1 fo quire on the surface
of a cohestonless deposi. of sand having  wut wadhe o 110 [b/it* The
load-settlement curve ipproached a vaitical «oigent at o lowd of 4000 b

What was the value o1 v jor the «and?
Ans 395°

4 A load test wi~ nide on a plate 1 ft <quare on 2 dense cohesionless
sand having 1 umit waght ot 115 1b/ft° The bearing plate wis enclosad
mn 2 boy suttounded by a swicharge 2 ft deep Failure occurred at a load
of 12,000 b Wnat vould be the fuluie lowd per umt of wrea of the basc
of a footing 3 ft «.ire located with its basc at the ~uye depth i the
same matenal?

Ans 22,000 1b/fv

5 A suucture was bult on a mat foundation 1060 ft square The mat
rested .t the cround suiface on a stratum of umform soft cliy w hich extenaed
to a depth of 150 1t If falure oceurred at a uniformh  distributed load
of 4500 ib/it?, what was the average value of ¢ for the clay? Because of

i
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the gicat depth of the zon¢ of plactic equilibinum, the consolid ition of the
clay puior to fulure (n be disteguded

Ans 730 Ib/ft?
Sclected Readmng

Meyerhof, G G (1951) “The ulumate bewmng capaeily of foundations,”
Géot, 2, pp 301-332 Approumtte theoreti 1 solutions for shallow and
deep foundations, supplcmented by moddl tests

Shempton, A W (1951) ‘The be aing eapaaity ou clays,” Proc British Bldg
Research Congress, 1, pp 180-180 Disetission for ¢ = 0 condition, In-
fluence o1 compressibibiin: on beiang capacity -

Meyethof, G G (1935) “Intluence of roughncess of base and ground-water
conditions on the ultimite bearng e inerty of foundations,” Géot, 5,
PP =27-212 Review of 1931 paper 1a ight of <ub~equent deyclopments

Sokolovshi, V.V (1060) Statics of soil meda London, Buttciworths, 237

p Genaal discussion of theory of entical equitbrium, with solutions
for several problems of practical importance

Hansen, J Brinch (1961) *“A gencial formula for bearing capaeity”
Ingcnigren, 5, pp 3846, also Bull 11, Damsh Geot Inst Brief sum-
muy of present state of theoretical developments

ART 34 BEARING CAPACITY OF PIERS AND PILES
Definitions

A pier 1s a slender prismatie or eylindiical body of masonly that
transfers a load thiough a poor stiatum onto a better one A pile 1s
essentially a very slender pier that transfers a load either thiough 1ts
lower end onto a fitm stiatum o1 else thiough side friction onto the sur-
rounding soil The rclation between the load on a per or pile and the
corresponding settlement is very similar to that for footings The load-
settlement curve approaches either a vertical or an inclined tangent, as
shown in Tig 331 The definition of the bearing capacity of piers and
piles 1s 1dentical with that of footings (Article 33)

Bearing Capacity of Cylndrical Piers

Part of the load cariied by a pier 1s transmutted dnectly to the soil
mmmediately beneath its base, and part 1s transferred to the swirounding
soii by [1iction and adhesion between the sides of the piet and the soil
At falure the load on a pier with depth D; may be expiressed as

Qi=Q+ Q. = qp4, -+ 2wrf.Dy (34 )

mm which g, 15 the bearing eapacity per unit of area of the soil bene th
the base, A, 1s the base atca and 1 the 1ud1ws of the pict, and fom Wl
average value at failuie of the combined fiiction and adhesion pe o 1.

g
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Q of contict area between the sides of the
l pier and the soil 1t 1s commonly called
!é»l - the shin friction

j‘:”’””’ Failuie of the soill beneath the base
|

cannot oceur without the displacement

‘ of at least pait of the mass n an out-
’1\ wird o1 an outwaid and upward diec-
) ton as ndieated by the cuived ailows
!\ m Ihg 341 If the soil within the depth
ik Dy 15 appreciably more compressible
[ than that beneath the bise, the dis-

L i placements produce neghgible shearing

X iRy g

Tmll\-/ stiesses within the depth D, Conse-
quently, the mfluence of the surround-

Y/

# g soil 1s 1dentical to that of a surcharge
Fig 341 Scction through having an mtensity vD; Under these
eylindrical pier crcumstances the beering-capacity fac-

tors muy be taken from Fig 334 and

g» may be considered equal to Qdr OT Qs
(Eqs 3313 or 3311) On the othar haud, if the soil 1s homogencous the
shearing stiesses set up i the <ol above base level as a consequence of
the displacements have two significant effects they may alter the shear
pattein <o that the beating-capacily factors (Ing 334) aie no longer
applicable, and they may alter the intensity of vertical piessule in the
soil near the base of the prer The latter effect (pears to be the mote
mportant On account of 1t, the teim YDy/Ng (Eqs 3313 and 33 14)
should be replaced by the capression p N, in which p, 1s the actual
intensity of the effective vertical pressuic immediately adjacent to the
pier at foundation level, at the time the failure of the pier occurs
(Vesic 1963)

In reality the state of stress near the base of a dceply buiied pler a
failure 15 very complex and 1s not yet understood T, tge-seale expenn-
ments in homogeneous sands (Vesic 1963, Werisel 196 1) have indicated
that, for values of D;/21 greater than about 2, the base 1esi-tance @,
no longer mncicases with depth i accordance with for . 1a1s b vsc 4 on
the term 4y D,;N,, and that, for D/2) gieater th.  Lowt 15, t' e bauc
resistance remains roughly constant niespective ft o depth D, These
findings suggest that for valucs of D,/21 greave than anout 13, the
pressure p, remans practically constant with maeacioy depth, ad
depends only on ¢ In homogencous days under ¢ = 6 conditions the
net base resistance per unit of aca becomes ract.dly coustant for
values of D;/2: greater than about 4 and may o¢ cihan s 9¢ (Skempion
1951)
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The second {eim on the neht-h ind side of Bq 31 1 contamns the shin
fuction f, The value of f, 15 usually conidered to be the sum of two
teims
f,=c Fputand 342

o

w which ¢, 18 the adhesion per ot of uea between pier and soil, 24
15 the wetage horizoat il pressuic on the verti al suitface of the pier at
fatlure, and 815 the angle of fiicuon betweea prer and soil The values
of ¢, and § can I somc mstaces be determined approvimately by means
of laboratmy tests Hovever, botle quimuities depend, among other
tactuls or the method of mstalizuon owcover, the stiess conditions
3t the contict suiface ate wanhnown wid as compley as those associated
with the vertical stress p, Therefore, f; 1s commonly and preferably
esam Lea on the basis of empnical data denived fiom ficld observations
(Article 37)

el
Bearing Capacity of Piles

Since piles are essentially very slender cyhndiieal piers, their bearing
capacity can also be estimated by Eq 3t1 The quantity Qp 1s called
the pomt resistance If Q15 lage comnal ed to Qy, the pile 15 said to be
powit-bearing On the othet hand, if Qp 15 relatively msignificant, the
mle 1s known as a fizction pile

The prmeipal difference beww een piles and piers hies in the method of
installation The constiuction of piers 15 preceded by excavation,
whereas the duving of piles, which usually consist cither of sohd bodies
or of shells (losed at the lower end, mvolves a displacement of the 01l
Occasionally the duving 1s facihitated by 1emoving put of the soil
located m the path of the pile by means of a water jet o1 a pie-encd tor,
but the volume of the soil so 1emoved 1s usually small compared vo the
total volume of the piles

If the piles are driven thiough compiessible matenal to o firm base,
a lower Imiing value for the point resistance (), can be obtained by
means of Cgs 33 13 and 33 14 for cucular and sqdale cross-sections
1espectively If the piles are sutrounded and underlam by a homo-
gencous cohesionless matenal, igs 33 13 and 33 14 may ovearestimate
the pont resistance for the reisons discussed under the preceding sub-
heading The bearing capacity of fietion pilca depends on the shin
fiiction f, (Eq 311) The evaluation of the sh 3 1iction on the basis
of laboratory tests 1s even mote unichable for 1 les wnanat s fou juars,
because the computation of thesties.es oduccd by thevutd o vtal
displacement of the soil duting the vioc >~ of pile duving 15 beyoad the
power of analysis Therefoie, the beuing caip vy Qq ot a tnction ple
can be determined only by load te 1~ on oles . che feld o clee, less
accurately, on the basis of empuical values or fo. Values of J, cor-

/r
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responding to the pumapal vypes of soil are given in Article 56 In those
aiies where friction piles e extensively used, empiieal values for f,,
denved from local experieace, aie likely wo be quite 1chable

Pile Fon -

The beaing cap:r city Q of a pomt-heuing pile may, under some
arcumstances (A1tuwcle 367 oe ap 1onmmately cqual 1o the resistance
Qq, of the soil again~t 12, pencation of vhe pile under the impact
of the falling 1am o1 the pile duiver There 15 at least 2 theorctical
possibility of estituf.og 7y, kaown as the dynamec iesistance, from
tiie average penctiaioa 5 of the pile under the last fow blows of the
hammer, provided the waghy 17 of theram and the height of fall I are
known Therefore, miav: Lortshave occamade to compute the bearing
capacity on the basis o1 s aformation The results of these effoits are
known as pile formulas T followng paiagi iy/hs deal with the funda-
mental concepts on which - 1e pile formulas are based

The work performed vy Jhe futng hammer 1s Wi, and the woik
required to ,ncrease the peretration of the pile by S agairst a1esistunce
Qay 15 QupS If the enure work of the falling hammer saaved Lo incrcase
the penetration of the pile, we could wiite

IV”I{ = Qd,S

whence
Wil
de = ;—:—

This1s Sanders’ pile form 1y, publishicd about 1850 The values obtained
by means of this formula ate too gic @, because part of the encigy o' .he
falling hammer 1s conve.ted mnto heat and nto clastic deformations

If we assume that all the deformations and cnergy losses occur
simultaneously upon ppli .tioa of the nammer blow, that 1s, if the
existence of stress waves i the pile and soil 1s 1gnored, we can write

IY’HH = Qr’,S + A (34 3)

where A represents the energy lost and tlo.cfore waavailable to cause
penctiation of the pile If there were no peaetration and Ul the driving
energy were consumed 1n <lastic compression of tlic ¢ ie, the cnegy

expended would be
WuH = },Q@S,

where S, 1s the elast.c compression ol the pile Motcover,

%

L E

72



Art 34 Bearing Capccaity vy Picrs and DPiles 229

;
S, = ,./Z_H__’{I_I_‘ (3t 4)
AL

If we assume that the cnergy loss cons,sts only of the elastic deforma-
tion ot the mle and s, moicoves, ot influcnced by the penctiation of
the pomnt of the pile, Bq 313 becomes

whence

Se Se
IV”II = QduS + (211,,/ 'TZ_ = Qdy (S + _2->

whence

_ WuH
TS+ 18,

This eapiession i1s hnown as the Damsh formula Statistical studies
show that 1t should be used with a factor of safety of 3 (Sorensen and
Hanscn 1957)

Numerous attempts have been made to tahe into account the re-
manmg energy losses Some of these attempts have 1esulled 1n very
complicated cxpressions and procedwies However, masmuch as all
methods based on Eq 343 are fundan ealally unsound beeause they
1ignore the dynamic aspects of the phenomena (Cumnungs 1940), the
comphicated formulas possess no inherent advantage over the simpler
ones The 1elative merits and rehability of any of the pile formulas can
be judged only on the basis of compatisons with the results of load tests

The Dansh formula possesses the merit of simplici,y and has been
found to be 1chable over a wide range of conditions (Aga ~ liou1962)
A shghtly more rcfined form of the Damish formuly was proposed
eatlier by Janbu (1933), Janbu's foimula contans a scm -emapincal
adjustment to allow for vamations in the ratio Wpe/lWu of ithe weights
of pile and 1am of the pile hammer It may be expicssed as

1 WaH
Qdy':‘zg

K, = Cq [1 + Al + = Scz] (347)
5C. S

In Eq 34 7 the empirical coeflicient

Qay (3t 3)

(34 6)

where

I’Vp

Ca =075+ 015 5= (318)
Yot

o by formulr

i
Low o at Jiesiea

Statistical studies (Article 36) indicate {F 1w .
should be used with a caleulated factor o1 safely ot .

K
<
vl

/3
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factor of safety 15 not Likely to be less than 175 or more than 44
(I'laate 1964)

The Engieertng News Jormula (Welhmgton 1888), widely used 1n
Noith Ameniea, 18 similar i forni to Bq 34 5 exeept that the teim
contaming the elastic compression of tnc pile s 1eplaced by a constant
¢ Thus
W, I
S+c

Gu, =

Welhington tegarded the quant ty ¢ asan wddition il penets tion of the
pomnt of the pile that would b ocauied if thereweie no energy losses
ITe evaluated 1t on the basis o whuever enmpi i 0 data he had s
disposal and concluded that ¢ 15 appmonmuitely equal to 1n for piles
dinenbyadioplammerand 0 1in for piles dinv e by asteam hammer
Simce he 1calized that his estaaate mvoly od uncerwainties, he proposed
that the allowable load Q. . pile should not cneeced one-sinth of the
computed ultimate load Q., By exp.essing I/ feet and S 11 nches,
he obtained
- e
Qa = EQdy =1—%kﬂ= 2l (34 9)

This equation 1s known as the Engincering Ve oy formula

Studies to evaluate the degiee of acutwy v bug 31 9(Agerschou
1962, Flaate 1964) have conel~n cly dconsuated that no siusfactory
relation evists between the vipaaty of pies as determined by load
tests and as caleulated by Ea 319 Yo two of every onc hundied pales
the actual bearng capacity may be foss than 1 2 or greater thar 30
times the calculated v iliue .o contiast wo the supposed frctor of satety
of 6 There 1s no way to pier ctfor & given pile what will be the actual
capacity within this rangc . view of these conditions the continued
usc of the Engineering News formula ean no longer be yusuficd

A fundamentally moc satisfactory approach to the development of
pile formulas 1s the adaptatiom of the theory of longitver abimpact on
rods (Glanville et al 1938, Suuth 1960, Soiensen and Hansen 1957)
The calculations are comples and cannot yet be condensed mto 1ela-
tions simple enough fo. practical use, furtheimoe, {he Iimitations of
the procedure have not yet been established by sufficient comp uisons
beur cen predicted and meisuled bearmg capaatics Henee, for the
present, the designer of & pomt-bearing mle foundation must choose
among scveral alteinatives He may use onc of the Jess object.onable
dynamic pile formulas, «uch as the Danish o1 Janbu fourm ws, at the
nsh of driving two or thiee times moie pies than the foundation re-
quires, he may estimi‘e the pomt (esiswanive on the basis of the static
formula (Eq 31 1) at t'w sk of 0. weestimating the capacity, paiticu-
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Tarly of the piles arc tong and are embedded m dense sand, or else he
may go to the expense of making lowd tests on full-size test piles in the
ficld The lattar alternatve may mvolve special proceduics to permut
evaluating the point capacty sep uately from the shan friction (Aiticle
56) Whether the load tests aic justifiable depends on the available
time and the relation between the cost of the tests and that of the
entue foundation

Pio ,ems

1 A remjorced-conciete pilc wiue  cross scetion 6 tn 16 n wAas drmven

thiough o deposit of fiae loose suo aud <t Jdn 65 ftothieh ard nto
a stratum oi Jdinse s'nd for v disty v of 2500 Tie watc twole was located
near the gound swifice The loo o wmd e =0n Jiv had 2 submerged
unit weight of 4o 1b/ud, wd the  agle o miornal 1 oaction of the dense
sand 1n 4 submerged state was Compute JDie point resistance of the
pile

Ans 90 tons By means of lowing nd a pulhng test, the pomt re-
sistance was found to be 115 tons
2 The pile referred to m he , vedr 3 (poblem wis dunven 0y means
of 4 steam hammer having a vecg t Wa =t tons and 1 strohe Il = 2 ft
The penctration o the piv undu. ¢ last biow was S = 0056 :n Accoraing
to the Engineenng News formu' , what 1s tne uumate beinng cipucity
of the pile?

Ans G616 tons Acccicing to '~ load test, th real uli'mate bearng
eapauty, cqual w the =0 of the powt resiswance (145 tons) and
the shin tricaon (110w ., was 225 lons

8 A test pile of the type acsc v i m problemn 1 was driven 1t another
pomt of the arca to be occup.e:' Uy the strovture  Soil conditions wese
wdentical, excent that the sind ¢ w atered At a «ep*h of 65 it was loose
(¢ = 30°) Compute the point resistance oF t1e pile

Ans 19 tons (No load tst was made, & 7 110 D netrued the s1ad
so easly under the blows of the heo o 1c was deadud W
change the type o1 toundition over ¢he o odiea underlun by
the loose sand )

4 The pile referred toin problem 1 was T3f5 ., Tusmodahs of clashieity
was 35 % 10° Ib/in” What 15 @ wltamate ¢ip iy wecoTding tu v € Danish
formula? the Janbu formula

Ans 260 tons, 170 tons
oo ected Rendirg

One of the classic prpers o soil mechaics 18 Cummmgs, A E (19:0)
“Dynamic pile dnving formulis, J Bostun Soc Cwnl Enges, 27, pp G=27
It 1s reprinted  Contribuivr v soil mecranics 13251940, Boston Soc Civil
Engrs 1940, pp 392-4.9
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SYNOPSIS

Tn the western part of the United States more and more attention 1s
being given to unique foundation conditions associated with the expansion
and shrinkage of certain clay soils and clayey bedrock materials The clay
minerals, which change volume with changes in moisture and loading often
present complex problems for canal and highway subgrades and structure
foundations While the problems are most serious when hght loadings and
large soil mosture changes are mvolved, morements of moderately loaded
structures with expansive clay foundations subject only to seasonal ground
moisture changes may be greater than allowable, unless special precautions
are taken This paper includes, for background information a brief review
of identification procedures and research findings previously published
(Holtz and Gibhs, 1956, p 611} This 1s followed by information on addi-
tional research data and field findings accumulated since 1953, including
modifications to the oniginal 1dentification criteria Volume change and
shear strength propertics, and factors influencing these properties are dis
cussed, and companisons of these properties for expansive materials from
numerous areas throughout the West are given A considerable portion of
the paper 15 devoted to a discussion of job problems for both hydraulic and
nonhydraulic engineering works and bwidings Expansive subsoil conds
tions encountered in Colorado and the Denver area are included 1n the
discussions

INTRODUCTION

The purpose of this paper 1s to provide a summary of current informa
tion gathured by the author on the expansive charactenistics of soils and
bedrock materials contaiming montmorillonite minerals, and to discuss how
some foundation engnneering problems associated with these materials were
solved Throughout the entire western part of the Umited States from the
Gulf of Mexico to the Canadian border and from Nebraska to the Pacific
Coast, soils and bedrock matertals contaming expansive montmorillonite
minerals are not an uncommon occurrence These minerals have been de
veloped or have been transported throughout many sections of the area
They may be 1n the form of the ncarly pure and highly expansive sodium
montmorillonite clays which are found in South Dakota and Wyoming
and which are commonly known as bentonite, or they may be intermixed
with other sotl constituents The sodium montmorillomte may be contaned
1 bedrock shales, such as the Pierre formation and the more recent Lara
mie and Denver formations derived from it Processes of weathering and
transportation have produced so1ls whose constituents include sodium mont-
monllomte mineral at great distances from points of origin Other geologic
processes have produced soils and bedrock formations contaiming a moder
ately expansive montmorillomite mmeral referred o as “calcium beideliite”
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m the far West and Southwest sections of the country Regardless of the
. actual processes imvolied, to the prachicing engineer 1t 1s of importance
that geological processes have produced clay soils and formations with
expansne tendencics 1n many areas of the West and 1t 1s often necessary to
recogmze these materials when building engincering works on them It 1s
not possible to estimate the cost of repairs to structures dicrupted by these
materials but if the costs could be determined they would be large
. Ihe paper previously presented in 1953 by the author and Ius co author
(Holtz and Gibbs, 1956) contaned a discussion of petrographic and
standard <oil tests for identifying expansne matenals, and the results of
research work done to correlate identification tests with physical prop-
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erties As occasion has required, this tvpe of research investigation has
been continued for a greater variety of materials and a greater number of
practical apphcations over larger geographical areas The identification
procedures and related soil properties can now be discussed with relation-
ship to a wider vanety of expansive sotls  Figure 1 shows the location of
expansive clay deposits which have been studied A< many expansion
shrinkage problems have recently developed 1n Colorado and Denver areas
an opportumty was provided for a close examination of these local ma
terials and the condittons Table I1s a summary of typical identification
and volume change data which have been obtained on some of the <amples
tested from widespread locations The soils and bedrock matenals dis
cussed herein are referenced by soil numbers and their propertie« can be
found 1n the table by refern'ng to the numbers mndicated 1n the first column

FACTORS AFFECTING MAGNITUDE
OF VOIL.UME CHANGES

The amount of volume change which can occur 1n a natural or remolded
expansive clay material depends upon six factors (1) the amount and type
of clay mineral, (2) initial density (3) charge 1n moisture, (4} load con
ditions, (5) soil structure, and (6) time Expansive clays and clay bed-
rock formations are made up of <everal mineral constituents and the
amount of potential volume change 1s dependent on the amount of expansive
mneral 1n the material The expansiveness of the mmeral itself depends
upon its mineralogical characteristics Montmorillonite minerals swell be-
cause of their expanding lattice gtructures and the base exchange properties
of this mineral group greatly in¥luence the activity For instance, sodium
montmorillonite has a very high cation and water adsorption capacity and
1s the most active, calcium beidellite 1s less active because its cation and
water adsorption capacity 1s less 'Bte has a similar lattice structure to
montmorillonite, but umt layers are more rigwdly fixed largely because of
the fixing action of the potasstum 10ns present This results 1in low volume
change properties

The density of an expansive clay soil or bedrock greatly affects volume
changes In a dense soil, more clay particles are packed 1nto a unit volume
than 1n a loose soil,, therefore, when the soil 1s wetted greater mosement
will occur 1n the dense soil than 1n the loose soil For the same reason a
dense expansive soil having particles already tightly packed will not shrink
as much as a loose so1l upon drying

Variation 1in moisture content 1s one of the most important single
factors affecting volume change In a dry expansive clay, the thickness of
the clay mineral 15 relatively small but, upon the addition of moisture,
water 1s ad<orbed into the clay mineral structure and its thickness increases
Conversely, the clay mineral becomes smaller as water 1s removed, and,
thus, shninkage occurs Capillary and other tension forces of mosture
films are also very active in these fine grained soils, and become great upon
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drying further contributing to high shrinkage The<e forces are released
upon the addition of moisture The basie plot of Tigure 2 shows the m-
fluence of denuty and moisture on a remolded expansine clay (Soil 17)
under a 1 pst loading  Thus plot was obtamed by testing numerous speci-
mens placed at various denaity and mosture conditions  From the plot, 1t
can be seen that highly expansive clays, such as the one tested, expand very
httle when compacted at low densities and high moistures, but expand
greatly when compacted at high densittes and low mostures In a stmlar
manner density and mor<ture affect the uphft forces that can be developed
by aclav anil the density heing extremely important
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FIGuRe 2 Percentage of expansion for various placement conditions when under 1 per
Joad (remolded soil)
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The amount of load on an expansne clay matenal controls the amount
of volume change that will take place under the particular conditions of
mostwe and density involved  1f sufficient external load 1s apphied to
balance the imternal forces developed m a clay mmeral upon wetting, ex-
pansion can he held lo zero Lesscr loads than that required for ze10 vol-
ume change will allow some expansion to occu until the internal and ex-
ternal forces are m balance, with maximum expansion occurring under zero
loading Sinulaily 1f loads are reduced, as by excavation, on a saturated
expansne clay, the clay will adsorb additional water and expanston will
occur until a balance of forces 1s obtamed Figure 3 shows the load cxpan-
s1on charactenstics for three clay soils, each 1n both natural and remolded
conditions From this exhibit 1t can be secn that there 1s a great difference
mn the shape of the curves for different soils for different types of soil
structure, and for different mossture density conditions The curves for the
Gull Coast Canal sample (Soil 67) are quite flat and the influence of load
on reducing expansion 1s not as great as for the Mohauwk Canal samples
{Sorls 2 and 4), where the curvature 1s much greater So1l 67 (undis-
turbed) 1s quite wet, the maximum uphft pressure 1s low, and only a small
load 1s required to reduce expanston to a neghgible amount

\ - Ny T T T T
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] al - 285-67
wer9l, D 1060
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Ficure 3 Effect of loading and remolding on expansion

The structure of an expansive clay has an influence on the expansion
properties It has been found that, when undisturbed and remolded speci-
mens of the same soil aie tested 1n consohdometers at the same moisture-
density conditions, the expansion of the remolded specimen will be con-
siderably greater This effect 1s shown for the three clay soils plotted on
Figure 3
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Thime plavs an important patt in the ultimate volume changes which take
place i these materials Becau<e of the fineness of the material, transmms-
ston of moisture and thus a balancing of forces 1s slow  Montmonillomte
clays become tighter upon wetung and, therefore, permeability lessens
Days or weeks are sometimes required to completelv wet and expand thin
laboratory specimens Sumilarly, years may be required to <aturate a foun-
dation soil or water retaimng emhankment of this materal

IDENTIFICATION OF EXPANSIVE CLAYS

In the previous paper (Holtz and Gibbs 1956), a detailed discussion
was given of various laboratory tests which could be performed to identify
clays subject to volume change These included three petrographic tests —
microscopic exaimnation, X ray diffraction, and differential thermal analy-
s1s — for deterrmming the amount and type of minerals 1n any clay sample
While these tests are necessary for a complete understanding of a clay and
its related velume change action, particularly in research investigations,
simpler 1dentification tests usually provide adequate 1dentification for prac-
tical considerations Very simple staining and free swell tests provide some
1dentification of expansive minerals and data so obtained 1s often adequate
for early stage mnvestigations,

The Atterberg consistency test data and the colloid content (amount of
particles smaller than 0001 mm) of clay matenials which were imually
proposed as an easy means for identfying these materials have proven to
be valuable When the identification criteria was originally proposed on
the basis of tests on a limited group of soils, caution was emphasized re-
garding the use of the critenia for all types of expansive soils Experience
has shown that the critena are generally applicable to all materials which
have been encountered 1n the West It has been possible, with experience,
to modify the critena so that the hmits are narrowed somewhat The re-
vised criteria are as follows:

TasLe I

~®
DaTA For Maxking EsTIMATES OF ProBABLE VOLUME
*CHANGFs FOR EXPANSIVE MATERIALS

Data from index tests**® Probable expansion*
Collowd content % total volume Degree
(% minus Plasticaty Shninkage change (dry to of '
0 001 mm) mdex hmt (%) saturated condition) expansion
> 28 > 35 <11 > 30 - Very ngh
20-31 25-41 7-12 20 30 High
13-23 15 28 10-16 10-20 Mediom
<15 <18 >15 <10 Low

®*Rased on a vertical loading of 1 0 psf
$¢All three index tests should be id

d in estimati ive properties
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Table 11 1s based on actual expansion tests for 45 undisturbed and
remolded samples as plotted n Figure 4 The vertical himit hines were.
drawn so as to enclose most of the points and at the same time keep the
himts as narrow as possible The values in Table Il express these himits 1n
terms of low, medium, high, and very high degrees of expansiveness as
compared to colloid contcnt, plasticity mndex, and shrinhage hmt  The
appioaimate volume changes that may be expected with moisture changes
from air dry to saturated conditions under a hght loading of 1 psi are also
given  As previously discussed, the actual volume change which will occur
in any particular soil will depend upon the change 1n moisture content, the
imtial density, and the soil stuctme  As these factors are not taken to
account n the Figure ‘b plots, the scattening of points shown 1s to be antic1
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Ficure 4 Relation of volume change to colloid content, plusticity index, and shrinhage
limat

From a practical standpont, the limits represent the most severe condi-
tions of volume change that would normally be encountcred, because they
are based on air diy to saturated moisture changes and low load conditions
Experience has shown that natural soils or soils compacted near optimum
moisture, faling m the low category, will very scldom cause distress to
stiuctures, even though saturated later under low loadings, becausc moisture
considerably above air dry normally prevails The procedure adoptcd by
the author 1s to perform these identification tests on all CH soils and CL
(Bureau of Reclamation, 1958, fig 3, and Wagner, 1957, p 125) soils wath
hquid limits greater than 40 If from Table 11 the soil falls within the
“low” groupimng, further consideration of detrimental expansion 1s normally
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not required Soils falling within the medium to very high categories are
tested for quantitative volume change values, under imtial to final oper-
ating soil and load conditions, to determine 1if the volume changes will be a
problem Judgment must, of course, be exercised 1n the use of this general
practice If large moisture changes from the inibial are anticipated duning
operation, and the structure 1s eritical, quantitative volume changes under
prototype operating conditions should be checked even for low expansive
soils Conversely, 1f lughly expansive soils are not to he subjected to
moisture or load changes during the construction and hfe of a structure,
such as deep saturated soils under a heavy hydraulic structur. ruantitative
expanston data are not nccessary

UPLIFT AND SETTLEMENT OF STRUCTURES

Probably the greatest amount of damage to structures founded on ex-
pansive soils occurs from veitical movement as the soils become wetted or
dried from their original moisture conditions 1f the subsoils are under
shallow foundations or slabs and within a zone of seasonal moisture
changes, continual heaving and settlement may occur as the changes m soil
moxsture take place Because the amount of expansion will depend upon
the load conditions imposed upon the soil, lightly loaded footings and slabs
arc normally subject to greater uplift movements than heavily loaded foot-
ings Vertical movements caused bv expansion often create more trouble
than those caused by normal scttlement, becau<e 1t may be difficult to cor
rect the situation once 1t has occurred

When 1dentification tests show the possibility of detiimental vertical
movements, laboratory expansion tests should be performed, so that special
design precautions can be taken The laboratory consohidometer test pro-
vides good quantitative data for these design purposes The procedures
which have been followed are described 1n detail in the previous paper
(Holtz and Gibbs, 1956) Samples secured for this test should represent
the actual soils and field conditions as accurately as possible If the struc-
ture 1s to be founded on natural soils, good undisturbed samples must be
obtained without changing the natural moisture, density, and soil structure
conditions Dnlhing water should not he used during sampling, when the
practice would result in sigmificant addition of mosture to the soil If the
structure 1s to be made of or be founded on compacted soils, disturbed
samples for laboratory remolding are satisfactory These samples should
be placed 1n moistureproof bags, however, as drying will sometimes affect
the soil properhes

When preparing the laboratory consohdometer specimens from held
samples, extreme care must be taken, as 1n all such laboratory testing to
insure that the soil structure or moisture conditions of undisturbed samples
are not changed In the case of compacted specimens, care must be taken
to insure that anticipated field density and moisture conditions are duph-
cated )
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The sequence of wetting and loading during the test must represent
the anticipated prototype conditions as closely as possible or misleading
results will be obtammed For mstance, d a structure foundation 1s to be
loaded before operational welting occurs, the test specimens should be
loaded before wetung, or 1f the foundation area 1s below ground water
level and 1s to be unloaded before the structure 15 built, the soil specimen
should be completely <aturated before loading  Curves A and B, Figure 5,
for Sl 35 are by pical load volume change curves for expansive soils and
show the difference n load volume change values when an expansive soil
1s wetted before loadmg (Curve A), and when the soil 1s loaded before
wetting (Curve B)  Specimen A was wetted under a hight load of 1 pst and
then loaded 7he maximum load applied to Specrmen B was the maximum
uphft pressure, or that load required to hold the expansion to zero when
the soill was wetted, after welling, the load was reduced n increments
Curie C, which passes through the imtial ponts of Curves A and B, repre-
sents the load expansion characteristics of the 11y soil when mitally wetted
under various loadings In this plot, a tlurd specimen which was wetted
under an mtermediate load condition, was tested to help establish the shape
of the curve Curve C 1s used for computing the total movement of soil
nfiuencing uplift of a structure when wetting occurs after loading 1f ver)
accurate estimates of uphft are desired, 1t 1s necessary to test several nter-
mediate specimens to establish Curve C These specimens are joaded, prio:
to wetting with the structure load plus the weights of various depths of
soil under the structure

20
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1f weather conditions are antiapated to dry or wet the subgrade after
excavation to grade during construction, and 1s to be followed by sigmfi-
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cant subgrade moisture increases during the hfe of the structure, a test
from natural to increased moisture conditions would produce expansion
values which are too low or too high, respectively Therefore, the amount
of drying or wetting anticipated during construction should be reproduced
In the test specimens prior to the wetting and loading portions of the tests
These construction conditions often present serious problems of ncreased
future uphift when drying occurs or immediate settlement problems when
welting occurs

Probably the worst uplift problems occur when hightly loaded slabs or
footings are constructed on expansive clays for hydrauhic works Concrete
canal himings reseivorr himngs, and swimming pool walls and floors are
examples of these critical structures Figures 6 and 7 are photographs of a
concrete canal ining showing heaving of the bottom and the bulging of the
side panels from lateral expansion and bottom uphft The soil 1s a Na-
montmorillonite from the Mohawk Canal, Gila Project Arnizona (Soils 1
to 4) These conditions took from 1 to 5 yeais to develop

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-
ficient amount of nonexpansive soil to provide weight necessary to hold
the uplift to an amount that can be tolerated in the structure design
Repairs to the Mohawk and Wellton Canals were made in this manner
by removing subgrade soil and replacing with sand-gravel soil before
reconstructing the lining  The gravel was not highly compacted, so
that some compression of the gravel would occur, thus rehieving part
of the expansive force At this time, the soils were already partially
expanded If a so1l 1s extremely expansive and uphft forces high, the
depth necessary to accomphish acceptable results may not be practical
from an economical standpoint

(2) Means for heeping mosture 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 jomnts, to the subgrade
clays after which additional cracking and moiistening become progres
sive  Watertight membranes have been used success{ully to eliminate
such moisture increases  On the Friant-Kern Canal Cahforma <everal
rcaches were constructed using a Y4-inch, semiblown, hot sprayed,
asphalt membrane between the concrete lining and the subgrade (sim-
lar to Soils 22 to 26) Fizure 8 shows the construction plan adopted
for the Gateway Canal, Utah (Soils 74 to 77) In addition to the mem-
brane. removal of some subgrade clay and refilling with sand gravel was
spectfied for weight and drainage In a swimming pool built on ex-
pansive clay in Westnunster Colorado, asphalt plank was used between
the conerete walls and bottom and the subgrade to prevent soil-moisture
increase (Soils 40 and 41) A reservoir near Demver 1s being con-
structed on expansive Denver shale, and subgrade seahing or special
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Ficure 6 Uplift of bottom panels — Mohawk Canal — Arnizona
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Ficvmt 8 Concrete ined section in expansive clays — Gateway Canal — Utah

structure design will be used to prevent uplift of the structure (Soils 33
to 37) All of these methods have proven satisfactory 1n reducing uphft
related to soil-moisture 1ncrease

(3) The soil may be treated to reduce expansion As shown m
Figure 2, the expanston 1s related to 1mtial moisture and density condi-
tions Therefore, if sufficient depth of subgrade soil 1s wetted or re-
worked to lower density and ligher moisture conditions, less expansion
will occur Oftentimes, wetting alone 1s not practical because long
periods of time are required and the soil may become so plastic that
construchion cannot proceed Careful testing and studying of soil char-
acteristics 1s necessary when lowering density and increasing moisture
to insure that settlement does not pccur under the imposed load condi-
tions, prior to the operation of the hydrauhc system Soils may be
treated with ime or cement to reduce expansion and shrinkage Figure
9 shows the results of these treatments on the expansive characteristics
of Ca-beidellite clay from Cahforma (original soils similar to Soils 22
to 26) Expansive soils mixed with proper amounts of cement or lime
can be used to refill overexcavations, as discussed 1in (1) above, when
nonexpansive soils are not economically available for this purpose

(4) Oftentimes certamn structure designs can be adopted to reduce
the damage of uplift movements Articulated, but remforced wall or
slab panels with flexible water seals are examples of such design
features For proper design of these features the magnitude of the
movements must be determined by appropriate soil tests

Moderately loaded hydraulic structures may present somewhat different
problems Here, there 1s some loading to help reduce expansion, but the
load may not be adequate to reduce uplift to small amounts that can be
tolerated Included 1n structures of this type are bridges culverts, checks.
drops turnouts, and pumping and powerplants 11 canals, spillways, or
other waterways Solutions to uphft problems for these structures can in-

-
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clude Solutions (1) to (4), discussed above, for slab and wall structures
In addition three other methods have been used

(1) In some cases, the loads can be concentrated on spread foot-
ings to provide the load under the footing which 1s necessary to prevent

uphft

(2) Nonexpansive materials placed at a density which will allow
some compiession can also be used between the structure base and
foundation clav to reduce uplit, providing objectionable settlements do
not occur prior to foundation wetting

(3) Anchor caissons and piles have been used extensively to pie
vent uphft In this type of design the caisson or pile 1s placed to sufh-
cient depth 1n mactive expansive clay, or other soil to resist in pullout
the maximum uphft pressure of the expanding soil  Caissons ate often
belled at the bottom to ncrease pullout 1esistance The pile or caisson
must be sufficiently stiong n tension and be adequately tied to the
structure base to resist the uphil forces An air space 1s often left
between the subgrade clay and the foundation base to reheve uphft
forces

The plan adopted for construction of the Wellton Mohawk Pumping
Plant No 3, Gila Project, Arivona, 1s chown on Figure 10 The foundation
conaisted of alternating layers of silty soils and expansive clavs (Soils 5 to
7) The water table was not encountered 1n test holes which extended to
35 feet below foundation grade, and the clays were only partially saturated
Hcavily reinforced concrete caissons, helled at the botto.n, weie used to
support the major loads of the plant The depth at which the caissons were
belled was determmed by load-expansion tests on undisturbed foundation
samples From these tests, 1t was determimed that the clay layers 25 feet
helow the plant base would contribute only a small amount of expansion
under the plant load plus the weight of the intervemng sol Therefore, the
bottom of the caissons were located at this depth A clay layer encoun-
tered directly below foundation gt ade was 1emoved to a depth of 3 feet and
was replaced with loose grav ¢l It was thought that the loose backfill would
eventually compiess and reduce some of the uphft force

1t 15 helieved that this tvpe of design has worked extremelv well Figute
11 is a graphical record ishowing the aveiage vertical movements of fom
bench marks placed in:the concrete plant base and four measutement plates
placed on the subgrade soil below the gravel backhll This 1ecerd shows
that as the \l(’ﬂ,d was apphed to lll,le natural soils settlements averaging
0012 foot at the base, and, 0 035 foot;op the cubgrade occurred  After the
canal and plant yere put mto operation uphft slowly, took place as water
progressively wetted the foundation soils The final average uphit after 5
vears of operation was 0025 foot for the base bench matks and 0 038 foot
for the' subgrade plates ""Tlis e\ pansion biought the base and subgrade to

! " 1 | X3 L
near the onginal ele\ ationt 'The difference betieéen the'uphft of the base

1 ' i
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bench maths and the suhgrade plates 1s the amount that the gravel backfill
compressed, thus absoibing some of the expansive force

1 the loadings of a hydiaulic structare a1 high or if the foundation
so1l 1¢ saturated and the soil loading 15 not changed appreciably, special
tieatments for expansion are usually not neceseary even though the clay 1s
of a highly cxpansive lype ‘The Wellton Mohawk Pumping Plant No 2
was placed duectly on the soil foundation even though the soils were simi-
lat to those at Plant No 3 I he water table at Plant No 2 was high and the
soils were saturated  Vettical measurements show that no sigmficant uplift
has occurred Tests were performed howeser prior to designing the plant
to confim the smtabihty of the foundation design used

Nonhydiaulic structures do not normally present problems as severe as
do hvdraulic structures when founded on expansive clays, because unlimited
quantities of water are usually not avatlable to the foundation clays How-
ever some serious problems have been encountered with nonhydraulic
structures Thesc usually occur with hghtly to moderately loaded structures
and where seasonal moisture changes are sufficiently large to cause shrink-
age of the dlay n dry weather and expansion of the clay 1n wet weather to
significant depths In the Boulder Denver-Colorado Springs arca of Colo-
rado. hghtly loaded nonhydiauhe structures founded on Pierre shale, Lara-
inte shale Denver shale, and pli<tie dlays derived fiom these formations
have 1n many nstances suffered «onsiderable distiess from uphft

Fizure 12 shows uplift of the concrete pavement on the Denver-Boulder
Turnpike (Soil 47) Here, the highway 1s constructed 1n a cut of appre-
ciable depth in Laramie shale  The removal of load from the subgrade, plus
increased soil mowsture, has caused the pavement to be raised as much as
06 foot n some places Figure 13 shows the heaving and cracking effects
of soil expansion of a main highway n Southeast Denver Subgrade ma
terial at this location 1s Denver shale (Soil 46)
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Ficurr 13 Uphift of highway pavement 1n southeast Denver, Colorade

Many buildings on hghtly loaded dlabs or footmgs such as residential
houses motels, garages, and warchouses have <uficred when founded on
expansne clays Vertical movements are usually caused by seasonal mois-
ture changes and by the addition or loss of mosture to the clay during the
use of the bmlding  1here arc many examples 1n the Denver area of extreme
wall cracking and heaving of basement and garage slabs of houses founded
on (ypansive clays Houses are normally constructed on rclatively dry or
moderately most soils After occupancy, lawn and shrub watering and roof
runoff during stoims supply water to the soil near the exterior footings
inducing uphft Soils ander the house may be caused to dry from healing,
mducing soil shrinkage and settlement of nterior fooings To cuard
agawnst such structural failures 1n houses and other hghtly loaded build-
Ings caissons are often used mstead of spread foolings to concentrate loads
and to sccurc bearing at depths not subjected to hat mful moisture changes
Satsfactory rcmedial work after these butldings have cracked 1~ difficult,
costly and often uncertatn Tor this reason, it 1s ymportant that the soil be
properh analyzed before construction so that the bulding can be ade-
quatel designed

In the Colorado Spiings area, & motel suflered severe crackiug and
uphfting from the weting and related cxpansion of clay soil denved from
Latamie shale (Soils 38 and 39)  As shown o Figures 14 and 15A, the
concrete walks mn front of the hmlding were uphfted and ulied toward the
buwlding allowmng ran water lo run nto the building at times The roof
supports were iron posts, <ct on the walk  When the w alk uplifted, the posts
raised the roof causing considerable craching  Laterior and nterior walls
were also crached, as soil moisture penetrated ander the foundation The
principal cause of the soil wetting was from 1riigation of the lawn and

shrub stnip ad)acent to the walk and from roof runoff during storms.
1
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The remedial measures taken to cotrect this =ituation, as shown
Fizure 158 mcluded removal of the cracked and tlted walks, 1egrading of
the subgrade soil away fiom the building, providing diamage, replacing
the walks, and using a compcient joint filler 1n the walk joints The roof
support posts were placed on small concrete piles, embedded 8 feet to
the soil and entirely separated from the walks Removal of the planting
strip was also recommended Thgnre 1635 a photograph of the building a
few vears afler the repair work was compicted No major dislress 1s now n
evidence Some mimor additional uplift of the walk has occurred, this has
raised shzhtly above the post bascs as shown in the photograph, but the
bases have not moved

Severe movements of an auto servicing garage floor slab occurred n
Boulder City Nevada (Soil 61) lhis was caused by water entering ex-
pansive clays through cracks in the slab of the car washing area Some
cracking of adjacent extertor walls also occurred as moisture penetrated
below the spread footings The only remedial work that could be done,
without major rebuilding, was to seal all of the floor cracks and to provide
better dramage to the floor sump This improved but did not entirely cor-
rect the situation

STABILITY

When moisture changes occur 1n expansive soils, the 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 m shear strength In addition to the strength
factors related to the minerals involved, the interrelation of moisture,
density, and load plays an 1mportant part in the strength of expansive clays

To properly determime the strength that can be relied upon during the
operation of a structure, care must be taken in secuning samples and 1n
performing tests for design data The same type of care must bhe exercised
as that previously discussed regarding tests for quantitative vertical move-
ments 1f the structure 15 constructed 1n 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 souls are to
be used, anticipated ficld moisture and density conditions must he duph-
cated for the [aboratory test specimens

Traxial shear tests can be uscd to determne the shear strength  How-
ever, the sequence of loading and wetting (or drymng) affects the volume
changes and shear strengths determned  Therefore, 1t 1s 1mportant to duph-
cate prototype conditions closely Figures 17 and 18 are typical shear test
data plots These tests were made on remolded and undisturbed clavs, re-
spectively, from the Gulf Basins Project (Soils 70 and 71) A most um-
portant fact to be noted from these tests 1s the loss of cohesion when the
soils were wetted and dried and rewetted from the imitial conditions  These
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Ficunr 18 Shear test data— undisturbed soils (Gulf Basine Project, Texas)

changes are caused by expansion and related mcicased moistuie conlent
Undisturbed Soil No 71 had a cohesion of 45 pst at natural conditions
Upon wetting, the density decreased and the cohesion was reduced to 22
pst When the soil was air dried and rewetted, further density decrease
occurted, and cohesion was reduced to 09 pst Sl No 70 (remolded to
95 percent of Proctor maximum density al opimum moisture content, less
25 percent) showed similar strength loss Under the same sequence of
testing, the cohesion varied from 14 psi to 07 psi to 04 psy, 1espectively
Figur. 19 1s a photograph of a series of slides m an earth section on
the Friant Kern Canal The soil 1s Porterville clay of the Ca-beidellite
type, similar to Soils 22 to 926 This section 1s 23 feet deep and on a 134
horizontal to 1 vertical slope Slopes rebuilt on 2 1 were also unstable
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Ficuri 19 Shde 1n earth section — Friant Kern Cinal - Califorma

Figure 20 1s a typical slope condition for a canal seclion 1n expansive
clay As shown on the figure, the cohesion at the base of the shding arc
(C,) will be nfluenced by saturation, low loadings, and possible drying
and resaturation High volume changes and resulting low cohesion can,
therefore. be anticipated The soil above this segment and below the satu-
ration line will be saturated, will be moderately loaded, and will be less
likely to be subject to severe cycles of wetting and drymg Therefore, the
cohesion of this segment (C_) may be greater than C, Above the hne of
saturation, free water conditions do not exist, and the cohesion of the soil

Shear strength may be .
lost from shrinkage cracks. . 24 1

Water Surfuce-‘*;{

saturation
=7

\ —
Cohesion of partially

_Ci
.Cohesion of saturated Saturated sois

“-Cohesion influenced by
hight load and pcssitle
glternate wetting and drying

DESIGN OF SLOPES

Tict rRe 20 Slope conditions n expansive clavs

influenced by
neqative forces

soil under moderote
loadings

a5
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(C,) 15 influenced by capillary and other tension forces, and may be quite
high As shrinkage crachs often open to depths of several feet when cx-
panswve-type clays become very dry, the cohesive (C,) and frictional
strength at the uppermost part of the arc cannot be rehed upon The above
factors must be considered 1n any stabibity study
Figure 21 1s a photograph of a shde of a 14 1 slope of a concrete-
lined section of the Friant-Kern Canal  Deep, longitudinal shrinkage cracks
occurred exten<ively along the banks and the clavs at the base of the slopes
became soft The extent of shrinkage cracking can be seen readily at the
upper part of the shde in the figure Shdes of this type have been occurring
from 2 to 10 years after the canal was put into operation This example
further pownts up the length of time often involved for expansion and satu-
ration of these clays
Protective measures which can be taken to guard agamst shear failures
1n expansive-ty pe clays are as follows
(1) The soil can be removed to adequate depth and breadth, and
be replaced with nonexpansive soils
(2) Means for keeping moisture from entering or leaving the
clay can be adopted Shear failures have not occurred on the slopes
of the Friant Kern or Gateway Canals, where asphaltic membranes
were placed between the concrete limng and the subgrade clays
(3) Designs can be adopted which will {1t the soil conditions  For
the moderate to hghly expansive clavs studied slopes varving from
214 1 to 3%; 1 will usually provide adequate stability for banks about
25 feet hugh, even under relatively rapid drawdown conditions
(4) The clay soil can be stabihzed by the addition of cement,
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lime, or other additives The most piactical way to secure such stabih-
zation today 1s to 1emove the expansive clay and 1eplace with com-
pacted dlay treated with the additive Sufficient depth and breadth of
treated soil as necessary, to achieve the desired stability would be
required, juct as in the method 1mvolving refilling with nonexpansive
soils

An altempt was made to stabthze a section of Tiiant-Kern Canal bank
by electiochemcal methods This detailed experiment 1s only briefly dis
cussed heremn  Flaure 22 shows the layout for the trial section, 840 feet
long Peiforated alumnum pipe ancdes were placed 6 feet deep n the toe
of the <lope at 30 foot interrals Iron wdl pomt cathodes 25 feet long, were
also placed at 30 foot inteny ale and near the top of the slope just above the
water surface A chenncal distribution system was provided to supply
chemical solutions to the anodes and the cathode well points were provided
with means for removing dramage water The d ¢ electric power source
consisted of two rectifiers, each capable of supplying 7 5 kw

The Ca beidelhite so1l at this site 1s a moderately expansive clay with
characteristics stmilar to Soils 22 to 20 The exchangeable cations are
largely calcium and magnesium with about 10 percent of sodium and prac-
tically no potassium Detailed eclectro chemical tests first were made on
small specimens 1n the laboratory to study the chemcals and amount of
electricaty best suited to the ficld experiment From these tgts, it was de-
cided to introduce a 1 1 mixture of 7 percent KCL solution and 3 percent
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Ficure 22 Electro-chiemical stabilization experiment — Frant Kern Canal — Califorma
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AICl, solution at the anodes The purpose of the chemicals was to add
potassium which has greater fixing power in the expanding lattice and to
add aluminum which has stabilizing characteristics In one of the four
units into which the section was divided, CaCl. was introduced first for 1
month 1n an attempt to open the smil For the entire section, the apphed
voltage was kept at about 40 and the ampeiage varied from about 40 at
the start of the test to near zero at the end of the test about 51/ months
later After the experiment was completed, vane shear tests were made at
the site and undisturbed samples were secured for so1l and chemical tests 1n
the laboratory The results of these tests although quite irregular, showed
that favorable stabilization took place onlv within about 4 feet fiom the
anodes This was mamfested principally 11 a decrea<e of «xchangeahle Na
cations and increased K catons, and probable stabilizing effects of alum
mum While this, undoubtedly, added <ome strength to the slope, it was
not considered adequate to definitely stabihize the slope and would not pre-
vent heaving of lining 1n concrete hined ~cctions Based on the vane test
values, the total shear strength of the softer clays increased from about 2
to 5 ps1, and the firmer clays from 5 to 15 ps1 These are average values
for the soil within 4 feet of the anodes The ba<e exchange and Atteiberg
charactenstics are briefly summarized as follows

Exchangeable Cations

Na K Ca 4 Mg
me/ me/ me/ Liquid Plasticity
¢ 100 g % 100 ¢ % 100 ¢ Limit Index
Treated Section
4’ from anode 184 49 25 87 314 46 26
10" to 20’
from anode 278 81 07 20 331 - —
Untreated
Section 226 56 07 18 378 55 33

While the above discussion of stability has been principally related to
the design of hydraulic structurcs tne san.e type of thinking must be used
m the design of nonhyvdiauhc structures when stabihity 1s a problem under
operating conditions which are habl to produce detrimental moisture
changes The ravelling of embankment o1 cut slopes fall nto this category
Numerous cycles of wetting from ram and runoff and drving produce a
very loose soil condition and <ubsequent wetting o1 runoff may produce an
unstable condition The proper slopes and the establishment of good sod
often helps to alleviate this condition
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COMPARISON OF PROPERTIES
OF VARIOUS EXPANSIVE CLAYS

There are both similarities and dissimianties n the propritics of
expansne clays found thioughout the West The grcatest differenee appears
to cust hctween soils contaming Na montmonllonite and sou~ ontaining
Ca beidellite as might be expeeted  The Ca bedellie Portertle clays from
central Califorma show very somlar differential thermal characteniies 1o
the Ca beidellite ilite Beaumont clavs from Texas The phveie Wl praperties,
including volume change and <hear chardcteristits a1e Guite sahar

An attempt was made to corelate the general physi Jhar e hies
of cxpansive clays with their volume change properhies for many Western
clays with the data available 1t was thought that, 1f expansive clays were
grouped 1nto the low, medium high, and vury high categories, as discussed
previously, some relationsinp between expansion and the miual mowsture-
density conditions might be developed for speafic load conditions This
was not entirely successful

The Porterville clay fiom the Delta Mendota Canal (Soil 17) used
the morsture density plot, Igure 2, was clasced as medium to Ingh on the
basts of colloid content plasticity index, and shrinkage hmit index proper-
ties Samples of the same soil taken at other nearby locations (Soils 18
and 19) have mdex properties which would place them the medium
e\pansive group The quantitatnne dry to caturaled volume change tests
made on these latter soils showcd the clays lo have & tudl total volume
changes of 110 to 11 8 percent This would also place them i the inedium
category Several other soils were selected from widely ~cparated locations,
each having colloid contents plasticity indexes, and shrink 1ze hmts, which
would place them 1n the same group of total expansi(ness I e laloratory
volume change data obtamed from undisturhed and 1emolded samples of
these soils were then added to Figure 2 The specific gravities of the days
sclected for this compari~on weve very close to that of the Delta Mendota
clay It can be scen that the cipansions are conaiderabhy different than
those obtained fiom the Delta Viendota soils for some of the soils and quite
simular for other soils Symilar comparisons were made for (days m the
other three groups of expansicness with only partial correlation bemng
apparent Other types of data analyses are to be attempted

The apparent lack of good correlation on this basis 1s not surprising
when one considers all of the \anable factors winch affect expansion It
has already been shown that there 1s considerable difference 1n the yolume
change characteristics of the same clay m natural and remolded conditions
Sinularly. reworking from weathering can also affect the charactenistics
It has further been shown that different expansive clays have entne ly duf-
ferent load-volume change characteristics  This 15 probablv related to the
complex clay structure and past geologic hustories The type and amount



v

30

i
ExpanstvF Ci AYs — ProperTIES ANp PropLE wd 117

of clay mineral precent 1 a soil also \;léié 4 very sigmficahit part in the
behavior characteristics of any particulat \ékﬁz\‘ncnc clav sol

Although 1L 1s not possible to predict }a‘ct:'ﬁ’ralch the behavior of these
soils found throughout the West on a plot <uch as Figure 2 when mosture
density, load, and index properties are known the indcx properties hsted
on Table 2 are quite useful for determmning the broad dc: e of possible
expansion when judgment 1s used It has been found that these gencral
criteria can be used for expansive clays located thioushout the West  As
shown in Figure 4, the majonity of the soils studied fall wiinn the crilena
hmits regarglless of location and natural condiions  When accurate data
are required for design purposes, 1t 1s necessary to mahe quantitative labor-
atory tests lowever, considerable tim and ¢\pense can be saved by
eliminating from such tests the soils fomd to be 1 a low category of
expansion by the ndex test criteria, gnng proper consideration to mois-
ture, density, and load conditions
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DISCUSSION

JewerLL R Benson®

The effective contiol of high volume change soils 1s essential and
critical to many phases of engineering n today’s construction The contiol
1s of great importance to foundations and walls of various huildings, to
street and highway pavements and espeaially, to modern airflield pavemcnts
for jet ancraft The most stringent of specification requuements for align
ment, grade and sutface smoothness are frequently brought to naught
through the 1gnoring of the effects of expansive and shrinking soils, or the
mability to contiol such soils, by conventional means, The rapid obso
lescence or high maintenance cost of buildings suffering {rom the effects
of volume change, with resultant pressures and movements 1s W ell known,
and has been emphasized by several of the speahers at this conference

The angles of .attack on this soils problem are manifold, as has been

*Consulting Bituminous' Engineer Denvet, Coloralin
i
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REVIEW OF COLLAPSING SOILS

By John H. Dudley,! F, ASCE

INTRODUCTION

In recent years there has arisen an increasing awareness of the exastence
of soils that decrease in bulk volume when water 1s applied to them. Although
this situation was recognized by Terzhagi, there has been little mention of 1t
until after World War Il The application of water to a soil of one of the types
described herein 1s necessary to produce the surface subsidence thatis
typical of the phenomenon The following terms have been applied to this
situation collapse, collapsing soil, near surface subsidence, subsidence,
hydrocompaction, and hydroconsolidation.

A number of papers can be found dealing with the adverse effect of the
phenomenon at particular places, the identification of the specific soil in-
volved, and the counter measures that were taken or should have been taken.
Herein 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 soilsoccurring 1n southern
Africa and in the Umited States This selection permits the coverage of various
types of soils with considerable description of their characteristics and reac-
tion to water, It 1s not believed that extending the detailed presentation to the
soils 1n other parts of the world, for example, Russia, would add much to the
Listing of varieties

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 —Dhiscussion open until October 1, 1970 To extendthe closing date one ronth,
a written request must be filed with the Executive Secretary, ASCE This paper 18 part
of the copyrighted Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, Proceedings
of the American Society of Civil Engineers, Vol. 96, ho SM3, May, 1970 Manuscript
was submitted for review for possible publication on February 14, 1969

}Assoc 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 outlined.

THE PROBLEM

The neglect in studying these soils .s natural, as usually they have been
present in regions of considerable desiceation In the past structures erected
in these areas tended to be inexpensive and of smail s.ze Thus the economaic
incentive to investigate these soils was not asdemanding as was the incentive
with soils 1n other areas However the recent development of the means of
eccnomcally moving large volumes of water into these territories has changed
the economics of the situation and atthe sarre time has provided the means of
producing the collapse. Many years ago water was moved into these areas
with great effort. For instance when water was carried in goat skin bags,
very hittle water vas poured out on the ground around bu.ldings and very little
was used forirrigation. Nowthe availability of water «n large quantifies makes
irrigition possible 1n regions where farming had not been attempted before,
opens up arid areas toindustrialand urbandevelopment and provides opportu-
mties for spillages of water in large quantities,

Some soils at their natural water content will supporta heavy load with only
a smallamount of consolidationbut when water 1s prov.ded they undergo acon-
siderable reduction 1n volume consolidating considerably, This produces a
lowering of the ground surface. The wiiter usesthe term “collapse” for this,
However one writer restricts the use of thisterm to mean the additional con-
sohidation that occurs in a few mnutes and uses “compaction® to cover the
additional consoidation that oceurs over an extended period. This collapse
and compaction 2re not the classical consolhidation since no water is being
forced out and 1in fact the soil may be absorbing additional water during the
period 1ra progressively losing strength  Other writersuse the term collapse
to cover all additional reductirninvolumena periad that would adversely af-
fect the siructure or th:e use of the ground under discussion,

The amount of collapse 15 a furction, of variations in the materials (kinds
of materials and relative proportions of each component including water),
mitial vo.d ratio, stress history of the materials, thickness of the soil layer
mvolved, and the amount of the added load The settlement can be large as
demonstratea by irrigation canal settlements of 15 ft (7) in the west central
part of the San Joiguin Valley in Califorma and the settlement of a test plot
at the southern end of the valley of the 'same magnitude. On a laboratory scale
the possible magrirade 15 mndicated .n Fig 1 In this test a 1-1n, 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 shghtly over 2 kg while at a low level of moisture,
Water then applied to the top and bottom of the sample produced a rapid
redaction wn volume Then the reloading was continued under a soaked
condition

The settlement may also be quite small in some cases, However with
stractures that can not accept much settlement 2 1-1n collapse can be de-
stiuctive Thus the soils engineer’s investigation needs to be designed to fit
the situatron I the structure canaccepta faot of settlement and the foundation
soil could settle between-1 m 7 and 3 in, no expensive investigations or cor-
rective measures are regured On the other hand, 1f 1/2 1n. of aufferential
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settlement 1s the himit acceptable, much greater precision is needed 1n the
investigation and extens.ve pieventive measures may be needed against only
small amounts of expected settlement.

The so1l materials involved vary tremendously although the majority of the
components seem to be bulky shaped grains The bulky shaped grains in many
cases are of silt size. Inother cases they are larger, up to the size of boulders
n some cases Frequenrtly there 1s also some clay content,
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FIG 1 —COLLAPSE IN A CONSOLIDATION TEST

The type of deposit also varies tremendously Various researchers have
identified as the culpnit, soil deposits that were loessial, aeolian, subaerial,
colluvial, mud flow, alluvial, residual, and man-made fills, As tne sources
of these soils are diverse, determination of the source does not help 1n deter-
mining the probability of the presence of an aaverse $0.1 unless correlations
are being made 1n a restricted area,

There are two prime requirements for collapse to be possible. These are
a loose soi1l strueture-(meamng 2 largevosd ratie) and a moisture content less
than saturation. The definition of the term loose and the required amount of
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moisture deficiency below saturation have been subject to a variety of inter-
pretations Various researchers have given different values ofdry density as
a measure of loose so1l. Within the context of a restricted variety of materials
this 1s a valuable criterion. But as the soil types vary, the range of dry unit
weights where collapse has been experienced varies from 65 1b to 105 1b per
cu ft (1.1 g per cu em to 1.7 g per cu em) Where cobbles and larger particles
are present, the umt weights run even higher. The critical moisture content
also varies to a great extent

Collapsing soils have usually been associated with regions of moisture
deficiency. Jennings (20) states that for the soils of South Africa the collapse
is a consequence of desiccation. His defimtion of desiccation in a subsoil in-
cludes the 1dea of the presence of some source of moistL=- so that if the soil
1s covered with an impermeable membrane, 1ts water 1t will increase.
(Apparently he includes the 1dea that the desiccationis a Jduct of excessive
evaporation.) Although desiccation is usually a product of an arid climate,

SYMBOLS
Mojo Losss

6 Depos 1
= Reports of
Coitopee

Other Type
Deposits

FIG 2 —COLLAPSING SOILS IN THE UNITED STATLS

such a climate 1s not essential (20) For example, although Mississippi 1S not
an arid state, the loess of that area 1s subject to'collapse on soaking (25).

Just how dry the soil must be for maximum collapse to occur 1s variable,
A number of reports state that the amount of subsidence increases continually
as the imtial degree of saturation decreases below 100% (13). Others have
found that there 1s an optimum degree of saturation for maximum collapse
(30) All agree that moisture deficiency 1s a requirement.

Collapsing soils are found in many parts of the world. Fig 2 shows the
major loessial areas of the Umited 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 places have been well defined as to the size of the area mnvolved.
For example there 1s one such area of about 6 miles by 18 miles in the west
central part of the San Joaguin Valley (28) A consideration of geology and
weather conditions would indicate that these seils existin many other parts of
the world This-is confirmed by reports of many such soils in South Africa,
several other places in Africa, Australia, India, and 1n a variety of countries

<
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where loess1sfound. In Russia there have been many studies on the character=-
1stics of loess and how to handle 1t.

LOCATIONS AND PROPERTIES

The following paragraphs review the locationsand description of properties
of some of these soils in Africa and the Umted States. This will show the
variety of soils that have this collapsing characteristic and the magnitude of
the collapse.

Africa.

Acolian —Aeolian sands occur 1n extensive areas in the Transvaal,
Rhodesia, Bechuanaland, and South West Africa (22). Although these deposits
do not derive from the same source, theseis considerable similarity between
them 1ntheir composition and structure. Origmnally these sands were composed
of quartz and feldspar with small amounts of heavier minerals. Subsequently
In situ changes occurred from local weathering and deposition of the finer
particles. Some of the coarse grains. appeared to have fractured with little
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, kaolinite was the principal product. This was verified by
Knight (22) through optical observation, X-ray diffraction, and differential
thermal analysis A smallamount of ferric and ferrous oxide also remained 1in
place. Browman movement distributed these fine particles through the fluid
that was present. As drying occurred the fluid concentrated in the smaller
spaces close to the contact between the sand grains. Thus clay clumps formed
1n 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 bridges, or buttresses to help support the sand grains n
position, Under the natural overburden the structure was in equilibrium for
the various degrees of saturation that occurred in the deposit. However the
addition of more load along with the addition of moisture produced a collapse.

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

When subjected to repeated wheel loadings of 20,000 1b and saturated, the
soil at 1 ft depth compacted to 105 1b per cu ft with the density decreasing to
85 1b at a depth of 5 ft {all dry densities). The observed settlement was 6
i while the material tested in the laboratory indicated a settlement of 7 1n.
The redaction 1n density should have produced a settlement of 4-1/2 in. When
compacted on the dry s:de of the AASHO Modified optimum mossture, the col-
lapse was greater than when the sc1l was compacted on the wet side.

This soil had characteristics very similar to those of the mine soils .n-
vestigated by Knight (22). These 10 aeolian sands had considerable clay con-
tent and dry unit weights varying from 68 b per cu ft to 103 1b per cu ft.

An airfield at Luanda, Angola (31) was built on a layer of muceque, a fer-
rugmous gpilapsing.soil containing some haolinite, The 61 samples tested gave
the following characteristics: Size 100% < No. 10 sieve, 75% < No. 40 sieve
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(0 42 mm), range 52-97%, 28% < No. 200 sieve (0.074 mm), range 14-44%, 12%
< 0005 mm, range 0-29%, and 10% < 0 002 mm, range 0-28%.

For the plastic samples the averageswere Liquidlimit = 21 (maximum of
24), plastic 'mit = 12 (maximum of 16), and plasticity index = 9 (maxamum
of 15) Specific gravity = 2 60 (range2 58 - 2.64). Dry density average = 102

- 1b per cu ft (Range 95-114) AASHO optimum density average 124 1b per cu ft
(Range 115-131),

Consolidation tests 1n the laboratory indicated that the installations should
have settled 7 ¢cm when tne ground was flooded but the actual settlement
amounted to 10 em,

Residual —Residual decomposed granites near Cape Town, north of Johan-
nesberg, 1n Swaziland, in Northern Rhodesia and 1n Northern Transvaal have
been found to collapse (6) The collapsible grain structure developed as a re-
sult of the leaching of soluble and colloidal matter from the residual soil The
parent rock varied to some extent but the main constituents were always
quartz, felspar and mica The prerequisite conditions include advanced
decompos tion, relatively hizh annual rainfall and good internal drainage All
these cases occur in areas of a surplus rainfall and are confined to slopes
where the soils canbe readilydrained The leaching out of the soluble and fine
material results in a high void ratio and an unstable structure of quartz,
felspar and mica. The structure is very simular to that found in the echan
sands described above The total collapse amounts to about 7% to 10% increase
in density.

United States.

Sar Joaqn Valley of California —There are severai areas of near surface
subsidence 1n the western and southern parts of the San Joaguin Valley in
Califorma The existence there of the collapsing effect was known 1n the nine-
teenth century but there 1s little informauon available on the details of that
time In the two decades after World War 11, subsidence 1n some areas of
2 ft to 2 {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 {t and 15 still subsiding (Ref. 7, p. 46). Although this one was main-
tamed 1n operation at considcrable espense, there are other concrete-lined
ditches that had to be abandoned in less than 1 yr of operation. Pipe hines,
buildings and roads have been seriously damaged by differential settlements.
These recent eveats have been covered 1n numerous reports of which a selec-
tion of the most readily available are listed 1n the Appendix—References

The materials tend to be 1n the silt and clay sizes with, 1n some cases,
larger size fragments being present Usually these larger size fragments
were pleces of shale. Bull (7) gives a tnorough analysis of the materials 1n
western Frcsno County in this area waich may be considered to be typical

Tae mater12' rhave been deposited by flash floods or mud flows derived
from small wat shedsthatare subject tocloud bursts at wnfrequent intervals,
The deposits dry outbefor e the arrival of another flow and never agamn become
saturated The eroding hlls consist of poorly consolidated materials that
contamn considerable cliy Although there are some eol.ar deposaits, they have
not been .mportant in the sections that have been thoroughly evaluated,

As the clay content appears to be ertticaltnaxumamssuhsidence occurs
where the clay amounts to about 12%of the solids Below 5% there 1s Iittl& sub-
sidence and above 20%the clays swell Inbetween there are many cases where
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the soil would swell under a small load and collapse under a large load In
the collapsing soils the montmorillonite cortent was around seven teﬁnths to
eight tenths of the clay, with small amounts of 1llite, chloiite ard hdclinite
and with mixed layer montmorilloniteillite almost nonexistent. -

Other factorsalsoaffected the results Soils with larger pore spaces setiled
more than those at the same void ratio but with smaller pores. Tne larger
the voud ratio the greater the settlement The drier the s!‘oq the greater the
settlement Since the predominant adsorbed cation was calcium, the amount of
consoldation was increased when a sodium chloride brine.was permitied to
seep into the samples An addition to the imposed load mcreased the sub-
sidence but there was major subsidence just by flooding. Although gypsum,
calcium carbonate and calcium sulfate were present, they did not \seemjtg have
any measurable effect.

The California Division of Highways (18,15) has reported comparative in-
formation on some scils in the western Fresno Count¥ area, The data in
Table 1 1s typical. R

Data collected by the California Department of Water Resourdes (28) from
the same generalareaard fromthe southern end of the San J\oaqunfvalley near
Maricopa shows the same range of characteristics. Their pre?:lmteq and actual

1

TABLE 1 —DATA ON SOILS IN WESTERN FRESNO COUNTY

. *

Liquid Plastieaty “}Jr;“hgri’n Calculated. - Cbserved
Hole limit index poifds'per subsidence, subsidence,
range range cubse foot in feet 1n feet
(1) (2) ) (4) (5) (6)
D-3 24 to 45 7to 21 75 to 110 10 28
D-5 26 to 52 8 to 26 83 to 104 20 ¢3
D-6 25 to 44 11 to 22 92 to 102 05 00

subsidences were almost equal for subsidences of over six feet but for

predictions of one foot of subsidence the actual subs.d
to two feet.

Nevada —Near Hawthorne, Nevada,
and sand mixture witha silt binder of low
water was added Tne

ences varied from._zero

(41) an alluvial, well graded, gravel
plasticity was found to collapse when
general description of the material according to size

was 25% cobbles over 6 in., 18% gravel under 6 1n., 38% sand, 19% silt and

clay, 10% < No 325 sieve, and 4% < 0 005 mm.

For the fraction less than the No 40 sieve Liguid mat = 20, plasticaty

index = 4, speciic grawnty = 2 73, dry density =
density of -1/4 1n. material = 106 6 pef, and modified
= 139 pef Ofthe 10%passing theNo 325 siev
2% chlorite, 2% 1llite, and the remainder

There was rio appreciable chemical binder,
The laboratory consoliaation test at the field load gave 15% consohidation
when water was added. (Field moisture was 7.4%)
Wnshington —In connection with reservoir projects on the Snake River and
railroad relocati01s near that river in W ashirgton the Corps of Engineers (30)
has made a study of tnree soils, a white volcanic ash, a tan ar

126.5 1b per cu ft, dry
AASHO optimum density
e 1/2 of 1% was montmorillonite,
was mainly quartz and feldspar.

an ashy sit
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and a brown siit The natural moisture content varied with the season from
15% to 35% for the ash, from 5% to 20% for the s1lt None of the three shrink
on drying and all had a permeability of about 10~ cm per sec The volcanie
ash contained shards coated with organic matter or iron oxide About 20% ot
the sample consisted of minerals such as quartz and feldspar.

The silty ash appeared to be an aeolian mixture of s1lt and volcanic ash.
Its properties varied between those of ash and silt depending on the proportion
of each,

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

Loess —Is a common soil that appears in vastareas of several continents.
(Fig 2 shows most of 1ts extent in the United States ) It 1s characteristically
a si1lt with varying amounts of sand, clay, calcite grains and other materials
arranged in an open cohesive fabric which frequently results in a natural dry

TABLE 2 —CHARACTERISTICS OF THREE SOILS

Characteristics Ash Ashy silt Silt
1) (2) (3) 4
Size < 05mm 98% 98% 98%
< 0074 mm 90 70 91
< 002 mm 55 33 55
< 0005 mm 10 4 13
< 00035 mm 5 2-1/2 7
Liquid limat NP NP 33
Plasticity index NP NP 8
Moisture at test 22+ 14+ 17+
Speeific gravity 2742+ 2760+ 2771+
Dry density, 1n pounds per cubic foot 50 to 60 65 74
AASHO optimum, 1n pounds per cubic foot 65 5 813 94 6
Inmitial 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 1b per cu ft to 90 1b per cu ft Some densities go over 110 1b, It
15 usually not stratified but has a defimite structural arrangement that gives
1t considerable strength in the undisturbed condition while at its natural
moisture content There are variations in the grain sizes and in the propor-
tions of the various materials However the same characteristics apply to
deposits 1n various areas Thusadescription of the loess in the Central States
of the United States can serve to represent the information available in many
other areas.

Benak (3) found that the Wisconsinan Loess had a plasticity index about
equal to 1 1 (hquid linut—25) The higuid limits were sandy loess, under 28,
silty loess, 28-35, and clayey loess, 385-52 Fig 3 (13) indicates the trends
of consolidation for loess at natural mo:sture content and when soaked A
sample consolidated at natural moisture content and then soakea tends to join
precipitously its compamon cuive for the scaked test The densities shown in
the figure are not himiting as both higherand lower unit weights are possible

9
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One series of tests on loess that varied from 70 pef to 110 pcf gave AASHO
optimum densities of 102 to 112 The minerals usually present are quartz,
25 . ., o« Jopar, 10 to 25%, volcanmie glass, trace to 10%, clay minerals,

G tv =0%, 2 3 sma« amounts of miscellaneous other mincrals Calcite ard
dolom.te when present seem to be in crystals (or grains) and theiefore not
effective as cementing agerts Thus the clay 1s the major cementing agent
(14" The clay minerals are piedominantly montmorillonite with lesser
amounts of 1lite The eachange cation 1s mostly calcium. This distribution
a; miner.. content prodaces specific gravities that range from 2 57 to 2 80.
In nature the moisture content varies from 6% to 36% with the drier samples
giving the greater amount of collapse. Usually the soil does not collapse on
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FIG 3 —GIFNERALIZED CONSOLIDATION TRENDS

simple wetting but when'flooded under and addedload, settlements from a few
inches ap to several feet have occurred. ¢

Other Lxamples —The reports of other cases of collapsing so1ls indicated
in Fig 2giveinformation very similar tothat presented above although usually
mm less detail Two cases are of special significance.

In Lancaster (Southern Californa) (42) investigations for the foundation of
a bridge revealed a collapsing soil that the geologist involved 1dentified as
residual from sandstone One sample which had a field moisture content of
29% and a ary umit weight of 113 pef showed nearly zero consolidation
when loaded at 7 tons per sq ft over its natural overburden load and whileat
its natural moisture content When soahed, 1t collapsed 10% of the height of the
sample. A parallel sample of similar density and moisture content collapsed
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only 1 8% when soaked at 1ts natural overburden pressure.

In the counties around Los Angeles there are many examples of collapsing
soils These include alluvium, colluvium, mud flows, and artificial f1ll, The
clay content of the susceptible soils varies from zero to around 20% with the
soils of higher clay content grading into the expansive soils, It bas been
observed that flooding the tops of these soilswill not produce 100% saturation
of the lower levels. This lack of saturation does not insure safety since 1n
many cases most of the collapse has occurred by the time the so1l has reached
80% saturation Comparing various soils the degree of additional saturation
that produces an amount of collapse the approaches the maximum collapse of
a previously desiccated soil 1S a function of the liquid limit or the actinity.
(Actinity equals the plasticity inder divided by the clay content.) The higher
the liqud Limit, or the higher the activity, the lower 1s the required degree of
saturation

As tested in the laboratory consolidation apparatus the relationship shown
in Fig 4 between the imtial drydensity, in1tial moisture content and the mag-
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FIG 4 —RELATIONSHIP BETWEEN UNIT WEIGHT, INITIAL MOISTURE AND MAG-
NITUDE OI' COLLAPSE

nitude of the collapse was found to exist in a fine sand containing 14%
montmorillonite The collapse varied from close to zero to over 20% 1n the
various tests When the 1initial moisture cortent was considerahly higher than
that shown on the figure, the collapse becameless. This material had a hiquad
limit of 75 and a plasticaty indexof 44 In this material the major factor to be
considered 1s the imtial 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 hove a honeycomb structure
of bulky shaped grains wath the grains held 1n place by some material or
force The material or force must be susceptible to removal or reduction by
the arrival of additional water- When the support 1s removed, the gra.ns are
able to shde (shear) on one another moving «nto the vacant spaces

Tr "asic shear strength equation 7 = ¢ + 0 tan ¢ can be considered tc

€

SM 3 COLLAPSING SOILS 935

apply Term 0 15 the effective stress and ¢ ncludes the forces that are not
affected by friction. Thus the resistance to deformation depends on tne fric-
tion angle, ¢, the effective stress and the molecular forces of repulsion, at-
tract.on and cementation sometimes ¢ may be .gnored but :n many cases all
the factors are present From situation to situation the quantitative values to
be used for each factor vary depending on the mater:als and the mode of
formation of the so1l mass.

In many cases the temporary strength 1s due to capillary tension or 18
related to 1t as will be expiained later As the soil dries below the shrink-
age limt, the water remaiming withdraws 1nto the narrow spaces close to the
Jjunction of the soil gramns as shown wmn Fig 5. The air water interface in
these capillary size spaces places the water under tension. Thus_the excess
water pressure, #, in the usual eapression for effective stress, ¢ = 0 - u,
becomes negative and the actual effective stress becomes larger than the
total stress applied by the load. This increases the apparent strength of the
soil. However, the addition of water reduces the beneficial effect, If the soil
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FIG 5 —CAPILLARY PRODUCED CONTACT PRESSURE

1s porous, 1t can then have arapiddecrease 1n volume In making quantitative
evaluations the effect of air pressure must be included as given by Bhight (5).

For uniform spherical grains in an open or cubical packing (six contact
pomts per giam} the maximum added pressure due to the capillary effect
occurs at a moisture content of about 32% (1). For the densest packing of
these umform spherical grains the maximum added pressurc occurs at
about 10% moisture The effect drops off in each case as the moisture content
varies from the peak pressure condition. Forthe loose case saturation occurs
at a moisture content of 34 1%, and for the dense case 1t occurs at a2 moisture
content of 13 3% Since actual se1ls 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 effective stress values at moisture contents less than
saturation and above 10% moisture,

Moore (30) reported that the soils with which he was working ganed 1n
strength as the degree of saturation increased until it reached from 50% to
60%, and then decreased.

It was computed (1) that for fine sands the maximum effective inter-
granular stress due to moisture films was of the order of C {g per sq cm.,

~
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This occurred at the moisture content at the stage of initial pore dranage
(about the point of the shrinkage limit) For unsaturated silts (0 02 mm to
0 002 mm) the effective stresses may be in the range of 0.35 kg per sq c¢m to
3 5 kg per sq cm.

Considering the sum of the forces that can be present, those due to capil-
larity and gravity must become proportionally less of the total when the gramns
reach the size of the clays Atthissize the forces of osmosis, Van der Waals,
and molecular attraction must become relatively more prominent. In addition
to the change 1n the relative importance of the various forces the usual soils
consist of a mixture of soil sizes and shapes Thus to explamn the various
situations possible a variety of models must be set up

Some individuals have reported their collapsing material as consisting 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 contacts
and the silt to sand contacts as shown in Fig. 6,

When the bulky grains (silt or clay) are bound by clay, the history of the
soil becomes important and a variety of arrangements are possible. The
clay may be either formed 1n place by authigenesis or transported as clay.,

_J=<—3SILT GRAINS

Nea .o
e

I'lG 6 —SCHEMATIC ARRANGEMENT
O SAND AND SILT GRAINS

FIG 7 —SCHEMATIC AR~
RANGEMENT WITH AG-
R GREGATED CLAY GRAINS

The authigenic clays can be derived by a reaction between ground or rain
water and feldspar One of the arrangements that could be produced when the
clay 1s formed 1n place 1s shown i Fig 7 This 1s drawn to indicate a close-
packed parallel arrangement (The detailed arrangement would be affected by
the orizinal erystal 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 separate to some extent, thereby producing a loss of
strength

In areas of high rainfall much of the authigeme clay could be leached out,
But when the ramnfall 1s small, 1t 1s possible that the leaching effect 1s minor.
If the clay particles were dispersed in the fluid in the pores, the situation
shown 1 Fig 8 could develop Imtially Brownian movement would heep the
fine grains evenly distributed Butasthe water later evaporated the remaining
water would retrent intothenirrow passagesbetweenthe larger grains carry-
ing the solids with 1t Knpight (22) under¢&e microscope found that the clay
grains finally clustered around the junctions ina random flocculated arrarge-
ment Although a face to face a1rangement 1§ theoretically possible, 1t should
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rot occur frequently as the evaporation would concentiate tne dissolved ions
1n we flud ending the produce flocculation (Later addition of water would
tend to dilute the 10n concentration ) The resulting buttresses support and
hold together the bulky grains. Gross capillary tensions can also be present.

When water 1s added, the capillary tensions would be relieved and the 10n
concentration in the flnd would be reduced This would increase the repulsive
force ealsting between the particles as shown in Fig. 9 and Ref. 32 In the
flocculated structure any two grains would have portions at various distances
of separation. At the hign 1on concentration allparts would be attracted while
at the low concentration a portion could be at a distance that produces a net
repulsion The change 1 101 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 1s not as clear cut as this would indicate. Warkentin and
Yong (39) found that at constant void ratios both kaclinite and montmorillonte
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had higher shear strength at lesser salt concentrations. They were testing at
fixed voad ratios and temperatures. It may be that the void ratios and the
temperatures change when the salt concentration changes in situ. 1t does ap-
pear that the resistance to consolidation caused by the presence of the clay
buttresses 1s a function of salt concentration, void ratio within the clay struc-
ture, and probably temperature The latter may apply because mrany clays
expand as they cool in the vicimity of roomi temperature

The flocculated structure of the buttresses shown in Fig. 8 1s not the only
possible arrangement in the clay. The clay mayhave 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 15 not much more
than required to attain a fluid cordition, the ron concentration 1s probably
high, anq even the constant shearirg action while in movement can not main-
tain a dispersed arrangement Thus the clay particles would tend to cluster
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around the bulky grains n aflocculant structure. As drying progressed,some
of the clay would be caught between the bulky grains, and other portions of the
clay would be drawn 1nto the narrow wedgesadjacent to the bulky grains. Fig.
10. The trapped portion of the clay atlow pressures would be in a flocculated
state with a resulting attractive force and structural strength [Bull (7) shows
that the amount of clay for maximum collapse1s about 12% of the total solids. ]
This situation could produce a desiccated soil structure that was quite resistant
to settlement at low pressures But while still desiccated, a large increase m
load could change the clay structuretoa more nearly parallel arrangement and
produce a considerable settlement.

As the grain si1zes decrease into the smaller clay grain sizes the capillary
forces must contribute a lesser portion of the total forces present. However

SAND GRAIN

SAND GRAIN

FIG 10 —MUD FLOW TYPL OF SEPARATION

capillarity should still be important, Considering Figs. 7, 8 and 10, if the
surface of the 1 emaining water 1s outside of the clay buttresses, the capiliary
force should still be effective. However if the natural water surface withdraws
Inside the clay structure, we get into a complex situation at the microscopic
level The cln grains vary in maxamum dimension from more than 10,000
Angstroms on down to the magmitude of 100 Angstroms (16). The wate:
molecule 1s of the magnitude of 2 § Angstioms. The nonligmd adsorbed water
layer for sodium monimorillonite 1s about 7 5 Angstroms gradually changing
to fluid water at about 100 Angstroms thickness. For calcium montmorillomte
these dimensions for adsorbed water are 10 Angstroms chang.ng to fully fluid
water by 15 Angstroms (18). The thicknesses por molinmite and 11lite are of the
same magnitude While the characteristics of this bound water are somewhat
diffv t from that of free water, the surface tension effect should still

3
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presz-t T-1z would be specially true if tr.re was "rore water present than
the awcuat that could beadsoroed Tnuswe can expect that the capillary force
ray shill be important when tne water content 1s very small. The magnitude
»11 a-pend on the actual sizes of the mineral grains, their orientation, the
nature of the adsorbed 10ns, the nature and concentration of the dissolved ions
and the amount of moisture

The retreat of the water surface to within the flocculated clay structure
would produce another problem Unless tne giams were oriented at right
angles there would be uneven capillary forces on he opposite sides of the
grams which would te.d to reorient the girains This reorientation could
change the volume of the so1l mass aud also ra~1ze 1ts strength

A third strength factcr (qm be i presence of a cementing agent, such as
1ron oxide, or a welding at the grain ccntacts These could restrain the
bulky grains from rotatinr co that a more dense arrangement could be
secured. The rate at which a cementing action loses 1its effectiveness would
depend on the nature of the contarninan:s tnthe meoming water and the natural
rate of solution of the material invo! ¢ One would eapect that this strength
would disappear after that due to capiiiary tcrsioa and clay butiresses, and
this loss 1n strength may be largely a product 6™ h2 mouon resulting from
the loss of the latter two sourcesof strength An inc1ease in load could add to
this effect as an increase in pressure on the solids will increase their rate
of solution This effect could produce a delayed increase in consolidation.

The general consensus of opinion 1s that the capillary tension is the prin-
cipal factor in the temporary strength of these soils Although there have
been some experimental proofs of this in special cases, the opinion 1s prin-
cipally based on theoretical analyses and not on experiment In any event the
addition of water to the soil 1s the triggering action.

ENGINEERING

The soils engineer 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 1s also concerned about the time required for certain portions of the
total collapse. The tests for these factors vary from very simple to complex
and time consumng Some may be performed by the inspector in a field 1n a
few minutes. Others require laboratory work with greater and greater costs
associated with the securing of good quantitative information.

Determination of relative density has proven to be of little value (28). Un-
stable soils have 1elative densities of 01 to 0 9 but many stable soils have
relative densities of the magmtude of 0 7.1In comparirg sumilar soils this test
can help in securing quahtative information but 1t takes considerable time to
perform,

Both Demsov and the U.S. Bureau of Reclamation (11,12) have used the
Ligud lirat as aeriteria If the so1l exists in nature at a void ratio higher than
would ewist at the ligwd limut, the addition of water would result n a soil
mass with very hittle strength Before 100% saturation was reached major
structural changes should occur accompanied by reductions.in.volume

Clay activity as represented by the slope of the lines in Fig 11 (28) for
the San Jozquin Valley soils helps in determining the mag- * de of the sub-
sidence hazard The soils represented by the lines with fl: slopes (Lines

a
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f and g) subside morethan the soils represented by steeper slopes The soils
represented by lines with steeper slopes tend to expand. However the expan-
s1on 1s a function of apphed load and some so1ls that collapse under one load
will expand under a lighter load This procedure does not evaluate the effects
of existing moisture content and degree of saturation Some soils lose their
strength at saturations 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 consolidation tests will give not only a qualitative deter-
mination of the possibihities of collapse but also quantitative information to
permt estimates to be made of the magmtude of the collapse Jennings (21)
has proposed a double oedometer test (consohidation test). In this two simular
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FIG 11 —CLAY ACTIVITY AS A MCASURE OF POSSIBLE COLLAPSE IN THE SAN
JOAQUIN VALLLY

samples are tested, one at field moisture content, and one saturated. This
gives the settlement at field moisture and also the additiopal amount to be
eapected on saturation Figs 12 and 13 (30) shew data for two such pairs of
tests The soil for curve A, Fig, 13, was loaded at natural water content to 4
tons per sq {t and then flooded while the so1l for curve B was flooded and then
loaded to 4 tons per sq ft Although the assumption that the two curves meet
when the so1l of curve A 1s flooded 1s not fulfilled in all cases, it 1s close
enough for usein mostergineering estimates. Fig 14 1s an 1dealizeddiagram
for the same matexial asn Fig. 12 shawang the effect of adding the water at

various loads.
The mnst accurate test would be one conducted in the field with the actual
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load 1n place. This 1s expensive, time consuming, and only shows the effect
at the area tested,

The sophistication can be continued into submicroscopic study of the mate-
rials, The electron microscope (or electron beam scanning) can give an 1dea
as to the structure of the so1l X-ray diffraction can give an mdication of the
clay minerals present and 1n what proportions. Chemicalanalyses can deter-
mine the identity of the adsorbed ions and of the 10ns dissolved 1n the pore
flud If we are to find out whatis really going on, this 1s an important effort.
However at the present state of knowledge 1t does not help to answer the vital
guestion, “How much will it settle?” Thus, for most engineering work there
18 no need to 1nvestigate 1n this detail.
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Some comparisons have been made of the actual hydrocompaction versus
the settlement computed from laboratory data For one area the rule has
been to divide the computed settlement by twoto arrive at the probable actual
scttlement. Some information on comparative data on so1ls1n western Fresno
County was given carhier Kriger (43) states that the actual subsidence 1s
1-1/2 to 4 times the calculated subsidence. Other comparisons are shown in
Table 3.

It may be eipected that for each area different correction factors must
be applied to the computed Subsidence to geta good estimate of probable sub-
sidence Time factors are also of importance Not only may there be prn-
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longed compression extending for days after the water. reaches the-affected

spot but also in real situatiors the water may need many months to perculate
to the susceptible layer. W L

The existance of these collapsing soils hasnot prevented mer from working

and Living 1n these regions It has simply made the soils investigations more

demanding and required more careful engineering. Many methods of solution

have been employed. As time passes we may expect that more areas where

T
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TABLE 3 —DATA O\ SUL>IDENCE ° "t e
.2 Ity
Ref Calculated Observed
erence subsidence subsidence
(1) 2) (3
Balaev (43) 58 cm 56 cm
' 116 cm 136 com
54 cm S50 cm
Krutov (43) 93 cm 1603 cm
93cm 145¢cm
Knght and Dehen (25) 7 an 6 n
Novais-Ferreira and Meireles (21) ' ¢ cm 10 cm
collapsing soils extst + .1~z J_it 1edand structures succ essfully constructed
on them, i
1Y
CONCLUSIONS

'

The mformation presented herein indicates that a variety of factors and
conditions are present with the collapsing soils Very specific quahitics have
been ascribed for specific collapsing soils but f1equently these qualities do
not apply to other collapsing soils Although this type of material is presont
in only a small fraction of the sites where human beings hive, 1its 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 varies
from one facility or use to another, determination of the amount of possible
settlement 15 necessary to prevent the wastefulness of overdésign. ©

The following general conclusions may be drawn from the wnformation
covered briefly heremn e T

Collapsing soils have been found in soils from all types of séurces, n
mountainous areas and on the plains and 1n arid and humid ‘aréas, However,
within restricted areas the 1dentification of a source and a type of land shape
may help in locating other spots of probable collapse.

The major components of collapsirg soils are mater:als ‘of bulky shape
Such as occurs 1n silts, sands and gravels. These soils occur with greater

frequency in areas of moisture deficiency than 1n areas with cons:derable
rainfall, ~ :
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For collapse to occur the soil must start with a structure that 1s open
(large void ratio) for the particular materials and must have a temporary
source of strength to hold the soil grains in position against shearing forces,
These temporary sources of strength are reduced by addition of water. Al-
though in most cases the soil was under a light load at the time-of being
formed, the load could have been increased later in nature by the addition of
overburden.

The amount of collapse and itsrate appear to be affected by the mineralogy
of the materials present, the percent of each type of clay mineral, the shape
of the bulky grains and their grain size distribution, the moisture content in
nature, the void ratio, the pore sizes and shapes, the cementing agents, the
adsorbed 1ons and the type of 10ns and their concentration in the pore water,

The Atterberg Iimitsare of aid inthedentification of these soils as several
of the soil properties are combined 1n the numerical values of the Limits.
Most of the collapsing soils have liquid limits below 45 and plasticity indices
below 25 Usually they are much lower even down to the nonplastic condition.

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

A moisture content 1n nature that 1s well below 100% saturation 1s required
but the optimum content for maximum collapse varies among the various
soils and may be between 13% and 39%. Some soils gain strength as the mois-
ture content rises imtially

Altnough the preseace of clay 1s not essential, a small amount contributes
to the magnitude of the total collapse with the optimum amount varying with
the clay minerals and the size factors of the bulky grams.

Some soils collapse without an additional surcharge other than the added
water, and collapse even more 1f there1san additional surcharge, Other soils
require an additional surcharge before there is any collapse.

Simple routine tests can show whether ornotthe soil 1s subject to collapse
and the more complextests (sucnasthe consolidation test) will give an indica-
tion of the magmitude of the collapse However as the tests do not completely
reproduce field corditions, coriection factors based on experience1n the area
must be apphied to the test data inorder to arrive at a computed collapse that
1s close to that which will occur inthe field. These factors may not be trans-
ferable from one area to ancther.

As the soils above the water tabledonot reach 100% saturation, the amount
of collapse for the degree of saturation they will attain should be determined.
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UN CRITERIO PARA ESTABLECER LA SUSCEPTIBILIDAD DE LICUACION
DE SUELOS GRANULARES

INTRODUCCION

Fallas de taludes, bordos, presas de tierra y edifi-
cios han sido originados por la licuacién de los de-
pdsitos de suelos granuleres finos, uniformes, satu-
rados y en estado suelto que los constituyen o sobre
los cuales estédn cimentados. La licuacidn de los sue
los granulares es debida a la reduccién de su resis-
tencia al corte cuando se desarrollan presiones de po
o altas producidas por la eplicacién de esfuerzos
cortantes ciclicos o monotdnicos bajo condiciones "no
drenadas".

En fallas por licuacién, le resistencia al corte del
suelo es tan pequefa 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 condicién de flujo también se le llama estado
critico.

MATERIALES SUSCEPTIBLES A LICUACION

La experiencia con fallas de licuacién ha establecido
que los suelos granulares finos, uniformes, con gra-
nos redondeados, saturados y en estado mis o menos
suelto han sufrido licuacién producida por esfuerzos
cfclicos durante temblores y también producida por la
aplicacién "sébita" de un solo incremento de esfuerzo
como es el caso del vaciado répido frente a un dique
o el de un deslizamiento bajo un terraplén.

MECANICA DE LICUACION

£l fenSmeno de licuacién ocurre porque cierto tipo de
materiales en estado suelto tienden a disminuir de vo
lumen cuando son sometidos a esfuerzos cortantes. Si
las condiciones de drenagje de la masa de suelo son ta
les que el agua no puede salir a la velocidad requeri
da para que el cambio en la presién de poruv sea des~
nreciable, la presién de poro aumentard reduciendo la
rcsistencia al esfuerzo cortante del suela. Sin embar
go, s1 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 gue en el caso an-
terior, la presién de poro disminuira incrementando
los esfuerzos efectivos y por tanto la resistencia al
corte.

Arthur Casagrande (1935) concluy$ que existe una "re-
lacién de vacfos critica™ e __ a la cual un suela no

cohesivo puede alcanzar cuafquier deformacidn o flujo
sin cambio de volumen., Esta relacién de vacfos criti-

Sergio W Covarrubias

Instituto de Inaenreria, UNAM
ca se puede obtener partiendo de una relacién de vacios
mayor o menor guc la critica Ourante las investiga-
ciones para la presa Franklin Falls, Casagrande (1938)
demostrd que la relacién de vacfos critica disminuye
con el aurento de la presién de confinamiento.

Experiencia limitada obtenida por Castro (1969) ha pro
bado la existencia de la linea & en el plano (e, a3
que representa la variacidn oe €cp CON 63 , como se
observa en la Fig. 1., La linea eF queda definida por
puntos obtemidos mediante pruebas de tipo R (consoli-
dada-no drenada con medicién de presi6n de poro) sin
importar las condiciones de carga, es decir, uparpnte
mente la linea & es Onica para carga estética o] ding
mica, con consolidacién isotrdpica o con consolida-
cién anisotrépica.

084 I l l l ¢]

emdx=084 Areno Banding Arena de

cuorzo fino muy unforme,  —

080— limpig, con granos subre-
dondeados o subangulosos
LT —120
L
Rﬂcuon \\E~’ Densidad
de vocios \\; ° relative ,%
E‘NV-Lmeo &
o7Q}— o —4°
-]
L
—60
060 — -]
© Corga creciente monofonicomente I PON
e Corga cichca
™ x Carga creciente, monolomcameme
con consolidacion anisotrdpica -3
§
,/- emin=0 5(1 I
l
050 100
oo  \005 O1 05 5 10

Esfuerzo efectivo principal menor lu;/cm2

Fig | Relactdn de vocios critica obtemda de pruebos

R en las que se desarrolid hcuocidn (Castro,1969)
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A la vista de los resultados menclonados se concluye
que un espécimen cuyas condiclones en el campo queden
representadas en el plano (8, G, ) por un punto bajo
la linea EF, al deformarse hasta adquirir su estado
critico en condiciones no drenadas, es decir, sin cam
bio en la relacién de vacfos, incrementa el esfuerzo
efectivo G, 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 lifea 8 yel es
pécimen se deforma sin cambio de volumen hasta llegar
a su estado critico, la presidn du confinamiento g,
se reducird y su resistencia al corte disdinuys. La
disminucién de resistencia serd mayor mientras mayor
sea la distancia del punto a la linea EF'
Un criterio como 4ste, tiene le ventaja que &s indepeén
diente de lo magnitud del esfuerzo cortante aplicado
y del nimérd de ciclos de esfuerzg, La resistencia fi-
nal del suelo estd dada por su dngulo de friccién in-
terna ¢ que depende de la densidad relativa O, vy la
prasién dé confinamiento efectiva G, . Esta resisten-
clé comparada “on los esfuerzas actuantes detsrmina si
hay o no licus _A.
£l mismo criterio se puede establecer alternativaments
en formid aproximada si la relacién de vac{os se rolas
ciona con la densidad relativa O, y esta Gltima a su
vez con @l nimero de golpes en una prueba de penetra-
clén estandard. Relacicnes semejantes a las curvas em-
pfricas da Holtz y Gibbs (1957) que se muéstran en la
Fig. 2 puedén usarse con este fin. Sin embargd, para
Cdda tipo dé arena estas relaciones son diferentes,

-]
(o]

a T T T T 1 T

8 Pruebas USBR en dos arenas ]

P Arena fino D;p=0035mm, Cy10

g 60 [—— Arena gruesa D20 35mm,C,6 —

:-' Resultados promedic para ambas /

2 arenas en estodo seco /

o

% 40

g 40 psi1z29 kg/cm /

8 1. 20psi=t4 kg/cm .

2 10 psiz07 kg/cmN

g 20— 0 psi S:;/”/’

2 —

é /

€ o L]
20 40 60 80 100

Densidad relativa , %

Fig 2 Rélacidn entre lo resistencia o la penetracion y la
densidad relativa de arenas (Holtz y Gibbs,1957)

En la Fig. 3 se muéstran para algunas arenas ensayadas
par Castrd_(1969), curvas de presifn de cénfinamisnto
efectiva 0 contra densided relativa Dr. En la Fig. 4
ga muestra la correlacién para una arena ds cuarzo da
granos redondeadds, Arena Banding, entre profundidad

y nimero de galpes suponienda un peso unitario sumargi
do y'fi = 1000 kg/ém® y due las curvas de la Fig. 2
son aplicablés, Debe notarse que como s8 indica en la
Fig. 3 diferentes tipos de suelos tianen diferentes ca
racter{sticas y por tanto la curva N de la Fig. 4 no

es constante para todo tipo de depdsitos.
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Fig 3 Relacion entre esfuerzo de confinarmiento y
densidad relativa en estado critico (Castro, 1969)
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INFLUENCE CHARTS FOR
COMPUTATION OF VERTICAL DISPLACEMENTS
IN ELASTIC FOUNDATIONS

I INTRODUCTION

1 Scope of Bulletin —This bulletin, a sequel to Bulletin 338, de-
geribes a simple graphical procedure for computing vertical displace-
ments at the surface or within the interior of an clastic, homogeneous,
1sotropic sohid body bounded by & plane honzontal surface and loaded
by distributed vertical Joads at the surface The displacements are
computed from charts given herein merely hy counting on the chart
the number of elements of area, or blocks, covered by a plan of the
joaded area drawn to proper scale and laid upon the chart The charts
are used 1n essentially the same manner as those for computation of
stress given 1n Bulletin 338

Three 1nfluence charts are mncluded Plate 1, for computing the
vertical displacement or settlement at the surface, can be used for
any value of Poisson’s ratio Plate 2, for computing the vertical dis-
placement at any depth 7 beneath the surface, 18 used directly for a
value of Poisson’s ratio of 05 Plate 318 a chart for determining the
correction to be used with the results from Plate 2 for values of
Poisson’s ratio other than 0 5 The influence values for the individual
squares 1n each chart are dependent on the value of Poisson’s ratio,
on the intensity of loading, on the base length L or the depth Z, and
on the modulus of elastiaity

Table 1 contains nurencal data for constructing the charts.
Chapter III gives formulas for computing the numerical values.

2  Acknowledgments —The investigation reported heremn was con-
ducted as a part of the work of the Engineering Experiment Station
of the Umiversity of Ilhnois, of which DEAN M L ENGER 13 the
director, and of the Department of Civil Engineering, of which Pro-
rEssoR W C HunTiNGTON 18 the head

The selection of the numerical values for drawing the charts in
Plates 1, 2, and 3 was governed by considerations involved in the use
of the ¢harts by the United States Waterways Experiment Station,
Vicksburg, Mississipps, for computing vertical displacements in the
subgrade of airfield pavements. Acknowledgment is made to the
Director of the Station for permission to publish these charts.

IN M Newmsrk, “Influence Charts for Computation of Stresoms in Elastio Foupdations,”
Univ of 1. Eng Exp Bte. Bul 338 1043
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3 Notalion —The following notation 13 used.
P = intensity of load, or load per unit of area
8 = settlement or vertical deformation of & point at the surface
8’ = settlement of a point at the depth Z beneath the surface.
E = modulus of elasticity, or modulus of deformation of “the
matenal

L = base length for settlement at surface

Z = depth of stratum at which settlement 1s computed

u = Poisson’s ratio
n, = number of influence squares (blocks) from Plate 1.
n’ = number of influence squares (blocks) from Plate 2
n. = number of influence squares (blacks) from Plate 3.
N = sum of the number of blocks within a cirele of radius r

r = radius of loaded circular area
a = arc tan r/Z

Il. Use or INFLUFNCE CHARTS

4 Outline of Procedure for Use of Charts —The influence charts
given herein are used in the same manner as those described in Bulle-
tin 338 for the computation of stress

To use the charts, a drawing 1s made of the loaded area to such a
scale that the depth Z at which the settlement is desired (in Plates
2 and 3) or the base length L (in Plate 1) is, to scale, equal to the
length denoted by Z or by L on the plate The drawing of the loaded
area 18 then placed on the chart in such a way that the origin of the
chart falls under the point at which the settlement 1s desired

The number of blocks covered by the loaded area 1< then counted
The settlements are determined from Equations (1) and (2) below
The caleulations can be made directly only for uniformly loaded
areas Where the arca 1s not umformly loaded the charts can still
be used by considering the non-umform loading to be made up of
several sets of umformly loaded areas

The equations for determining the settlement are as follows:

8 = 002 (1 — u*) n, pL/E \ (1)

¢ =0.01 (1 + ) [n’ + (1 — 2) n] p2Z/E. @
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For the special case where g =0 5 these equations become
¢, = 00155, pL/E 3)

s =0015n"pZ/L. 1)

For & given loaded area, drawings of the plan of the loaded area
to different scales are required 1n order to compute settlements at
various depths For settlement at the surface, however, the loaded
area may be drawn to any scale whatsoever and the length L deter-
muned for the particular scale used

All the charts are radially symmetrical, therefore the loading plan
may be rotated through any angle about a vertical axis through the
ongn of the chart without changing the magnitude of the settlement

In using the charts, parts of blocks may be cstimated with suf-
ficient accuracy for practical purposes In general the loaded area 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 1n thickness of &
stratum, by determining the vertical displacement of the top and
bottom houndaries of the stratum

5 Illustratwe Erample —As an example of the use of the charts,
conaider the problem of a loaded area 100 ft square, with E =
1,000,000 b per sq ft, u=035, and p=2,000 Ib. per sq ft 1t is re-
quired to find the settlement at the corner of the area, and also the
gettlement vertically beneath the corner of a stratum at a depth
of 25 ft.

Since Plate 1 can be used with any scale, 1t is convenient to use
the same drawing of the loaded area for both Plate 1 and Plate 2.
Consequently the plan of the loaded area 1s drawn to such a size that
the length of a side 18 four times the length Z in Plate 2 or four times
the length L in Plate 1

The following results are obtaned:

7‘0=112, °

(0 02) (0 75) (2000) (25) (112) ft. = 0084 ft
8, = . = . s
1,000,000 ?

n' = 109, &/= 0, ‘A2 /&.\)Mc:o e i)«-,d.(
¢2000) (25)

& = (001) (1.5) ———— (109) ft = 0082 ft.
(001) (1.5) 1,000,000 (109)
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111. FormMuLAs AND NumericaL VALUES
rorR ConNsTRUCTING CHARTS

Consider a circular area of radius r loaded umformly by a dis-
tributed load of intensity p The vertical displacement s of a point
at & distance Z beneath the center of the circular area is given by
the following formula:

1-
s=(1+n)£{sma+(1—2p)—-—4°38—°il (5)
E st a
where
T
t = —, 6
B0 & = — (6)

1

For the surface of the loaded area Z=0and, consequently, a=1r/2
Equation (5) then becomes

o =201 - ) T = 201 - ) (—%L—) (”;7) ™

L 1s mtroduced in Equation (7) merely for convenience in having
a base length or scale for the plate }

The values of /L 1n Equation (7) or of r/Z=tana n Equation
(5) are tabulated in Table 1 for various values of N, the number of
blocks within a circle of radius r In other words, the increment 1n
N between any two values of r gives the number of blocks n,, n’, of
n. between two circles having as radn the two values of r

For defiections at the surface, the value of .V 1s obtained by com-
paring Equations (1) and (7) and 1s given by the equation

r
N = 100—. 8
I 8

For deflections beneath the surface the value of N corresponding
ton’ or n, 16 obtamed by comparing Eqtiations {5)'and (2) Forn'it1s
unt e

Voo, ®

¢os a
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TasLe 1
r r
VALUES OF /= AND —~ FOR Vi aTICAL DERLECIION
r r d for n
“umbor of —— for n,, ~ for n’, Z -
Increment L 4
N \n R;:“:LS':' Deflection Deflection n??_‘;:c:;f" -
A Veclr‘]“ at at Depth Z, Correction”
s Larcle Suriace w2 { b
or @
0 0 0 )
I 4 1 0 0t 0 202 0 2%8
12 5 2 012 0 157 0 WA
N 8 2 0 X 0 470 O end
10 2 5 0 40 0 198 0 ush
a0 20 3 0 €& 0 18 1 21y
™M) 20 3 0 80 1 0. 1447
100 .0 s . 100 1272 1712
140 10 s 14 1 610 2 182
10 40 10 15 2 010 2 615
220 40 10 22 2 383 304
260 40 10 26 2 785 348
300 40 10 30 315 3 87
330 40 10 34 3 83 429
o ) 41 10 38 392 4 69
120 40 10 42 4 31 510
140 | 40 10 46 470 5 51
(A 40 10 50 510 5 02
) 100 25 6 6 08 6 03
TW 100 2 7 707 7 04
N 100 25 5 ] 08 8 04
%00 100 25 9 0 05 9 05
1000 100 2 10 10 05 10 65
1100 00 25 11 11 04 11 03
1200 100 . 2 2 G4 12 08
130 W 25 13 13 04 .3 03
1400 100 2 14 14 04 407
100 100 25 15 15 03 15 07
1600 100 25 18 18 03 16 97
1700 100 25 17 17 03 17 o7 ¢
1500 10 25 18 18 13 18 97
] 100 2 19 19 03 19 07
2000 100 23 20 20 02 20 08
|
The value of N corresponding to 7,18
1 —-cosa
N =100 (10)
CoS a

Equaticns (9) and (16) can be solved for values of tan a corre-
spondinz to given values of N. The values given in Table 1 were
obtained :a this way.
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Ad 2 {ver 112)

Presiones laterales en excavaciones con ademe

ceagrcracrocd
~—Propiedodes

5, ¢,¢

Posjgign
deformada

—————{| Resultonte
L
1

[+]

| 1 02H
...,.,,}’ - =le

Oy® 8K, yHeos 8

rg

Cohesion, ¢

Tablestaca hincada

Conforme se profundiza la excavacién, se
colocan los puntales

La deflexion de la tablestaca aumenta con la
profundidad dando lugar a una distribucion
trapezoidal de presiones

Excavacién en arena

Area abcd es la distribucién de presiones en
arena densa

Resultante Py =064 K, yH2cos & ac-
tuando 05 H arriba del fondo de la excava-
cién

Area abed es la distribucidn de prestones en
arena suelta

Resultante Py =072 K, 7Y H? cos 8 actuan-
do 048 H arriba del fondo de ia excavacion

Ka es el coeficiente de prestdn activo de tie-
rra incluyendo el efecto de friccion del mu-
ro, para valores apropiados,ver Ad 3.

Excavacién en arcilla

Area abcd es la distribucion de presiones La
forma de! diagrama de presion y la magnitud
de las presiones dependen del valor del

numero de estabilidad N, = 7%-'-

2<Ng<$S S<No<IO 10<Nog<20 |20<No

Py

Py [O78Hoy | OT8HO, [(21-0055NMG SHOY

oy [yH-I1S{1No)C yH-4¢C y H-(8-4No)C yH

OISH QISH [(3-015No)H| ©

B | os55H 055H  [iLI- 05SNgH| O

046 H 046H 038 H 033H

K. Terzaghi y R B Peck, “Mecanica de Suelos en Ingenieria Prictica”, Editorial
Ateneo, Buenos Aires (may 1958}, pp 415—-426
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Ad3 {ver112y Ad 2)

Coeficientes activos y pasivos con friccién en el muro (muro inchinado)

Factor de reduccion (R) de Kp
para varies relaciones de ~8/4

8/¢
® Lo7|-06l-05]-04]-03-02k04] 0

1019786/ 962(946[929,912.898 891|864
15/9611934,907L88 |)854{ 8§30 803|775
201939(8011862(6824/787| 752/ 716|/678
25(912/860]808 75971 1] 666{620[574
30(B78{811{746/686{627(574/520{467
351836(752| 674/603|336.475{417] 362
40|783[682(592|512|439} 375|316| 262

4]

'KP

P

w

P P
Presion pasivo Pp=K yH/Z / /
| Py=Ppc0s8 P =P sen 8 , ¢ |
NOTA Las curvas mostradas A 2 1
son pora 3/¢p=4
Ver_ejemplo®

Coeficiente de presidn pasiva

2 2] -
= . / \ —
- % a an
\a spiral
:3:.30 &Sg( loggm-_
G Ky H mica

Pres:c:n acliva
Pyz K, YHY2, P =P,cos 8 ,P, <P, send
a*RaY + PNTFACOS O, Py =Fy se

-

Coeficlente de presion activa, K,

08} e Zona active —_— 8/¢=1 N
82— \\\\ T ~——\‘_~\ === 8/¢=° -
| = \\\\\\‘ “\‘\\ +30:
~a > o - ) \~° - ~
$=30°, 6--10°,8/¢=-0 6 q <3~ +15° <]
- Kp=R{Kp pora 8/gh=-1)donde R=0 81 >~ (3~ 8: 0
{Kp=poro 8/p=-1)282 K,=0 Blix82:665 —15° g ~
o1 l | =300, S
0 0 20 30 40 45

- Angulo de friccion nterna, ¢, grados

A Caquot y J Kerisel, “Tables for the Calculations of Passive Pressure, Active
Pressure and Bearing Capacity of Foundations”, Gauthier-Villars, Paris
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Ad 4 (Ver112)

Criterio de disefio para tablestacas flexibles apuntaladas

}w—ﬁ B ——= Propiedades

neoec
T 7777 3 777777
i £
_|I” Puntal— ° _ )
o 3
. *—I-—-i d
L !
H il
Larguero ‘, Py
- s
- —Hi|la —_— ;
Posicidn !
deformada I § -
_ . LYY ///////////////////7/( A
| 1
_ D___ S — F"H_“'”“
I
J - I U -

1 Calculense las presiones sobre la parte del muro que sobresale del nvel del fondo
de la perforacion, por los metodos de Ad 2, para agua en la superficie de relleno,
usese ¥ =Yqm vy ahadanse presiones hidrostaticas debidas al nivel freatico, si el
nivel freatico esta a la altura del fondo de la excavacion, se tomay =yt Interpd-
lese entre estos diagramas de presion para un nmivel freatico intermedio ~

2 La fuerza actuante sobre la porcion de la tablestaca empotrada en el suelo por
debajo del fondo de Ia excavacion, se determinara de acuerdo con Ad 5 Verifiquese
en todos los casos que se cumpla el requisito de empotramiento impuesto por las
cond:ciones de fiujo 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
iguales a los momentos del claro simple El momento en el punto « se calcula
suponiendo una viga en volachzo y tomando en cuenta la fuerza Py _ ~

4 La reaccion en los puntales se calcula suponiendo el claro simple entre ellos.
"Soil Mechanics, Foundations, and Earth Structures”, Design Manual, Department

;)f tt;% N6avy Bureau of Yards and Docks, Navdocks DM 7, Washington, pp 7-10-21,
1gs 1 .
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Ad 5a (Ver 11 3)

Estabilidad del fondo en excavaciones apuntaladas

La estabilidad es independiente de H y B,

pero varia con vy, @y las condiciones de flu-
jo

Factor de seguridad = 2Ny, (27-2-) Ka tan
1

Tablestaco y puntoles

o8 —=f N v, =Factor de capacidad de carga (Ad 118,
»4:__—‘_—% ,r Seccion F)
D y = : h% Si el nivel fredtico esta a una profundidad 8
o S ————
M . t't ) 0 mas por abajo del fondo de la excavacjon,
a :k g tomese 1,72, pesos unitarios humedos
:r‘ at Si el nivel freatico estatico se localiza al
- S vel del fondo de la excavacion, tomese ¥, =
" nt T peso unitario humedo, 72 = peso unitario su

mergido
EXCAVACION EN SUELO
SIN COHESION#* Si existe flujo de agua por el fondo hacia el
interior de la excavacion, y; = peso unitario
saturado menos subpresion

Si el empotramiento de la tablestaca es nulo

N.C

Factor de seguridad Fg = —£———
° P orpH*q

N. = Factor de capacidad de carga (Ad

L*Longitud det corle 114, Seccidn F) que depende de las dimen

tablestaca debe empotrarse para asegurar la
estabilidad, la fuerza actuante sobre fa longi
tud empotrada es

J.U.l_c:_____y'“ a siones de la excavacion B, L y H (tomese
H = D)
— € = Cohesion de la arcilla en la zona de falla
" y alrededor del fondo
‘ A
"_z' q = Sobrecarga superficial
T s0° ,g_ i - \
=, 8 Si €l factor de sequridad es menor que 15, la
T ", Vi

- — L

7. >

EXCAVACIONES EN

MANTO ARCILLOSO 2 B ., _
ILIMITADO (T>0 73) R Si Hl > 3 \/2——1 PH =7 (7THB — 1.4CH '—TKCB)

14CH

2 ..B_ "
Si H,<-—3—\[2—.PH—1.5H1(7TH-— 8

—=C)

1736
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Ad 5b (Ver 113)
prpg ] ——= a Si la tablestaca no esta empotrada
,
Factor de seguridad
W mem——

S corf @ = __C___
Excavacion de faja larga Fg =Ncp H*a

e rate f "
Excavaci6n rectangular Fg= N¢, —C
T7H +a

i

45°
e Nep v N son factores de capacidad de
carga (ver Ad 6), que dependen de las dimen-
siones de la excavacon B, Ly H (utilicese
H = D)

£strato duro

EXCAVACION EN ESTRATO
OE ARCILLA LIMITADO POR
ESTRATO DURO {T<078)**

NOTAS

En todos los casos la friccion ¥ adhesion lateral sobre la tablestaca es despre
citada

Se supone que la cohesion de la arcilla es umforme en toda la zona de falla

#K Terzaghi, "“Theoretical Soil Mechanics”, John Wiley and Sons, Ltd (1943), pp

189-192
s« Bjerrum y O. Eide, “Stability of Strutted Excavations”’, Norwegran Geotechnical

Institute, No 19, Oslo (1956)
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Ad 6 (Ver 113y Ads) 6

Factores Ny N, para excavaciones en un estrato de arcilla sobreyacente a un
estrato duro

50
40 /
30
20 /
(5]
IO e
5
7 6 5 4 3 2 } 0
XL
B
B q
Efecto de H sid bl | I_LLLL.U
H |Nep ‘
a i en—
B8 INe
0 1100 H .7 ev— c
S 115 S ——
| 124 ———
2 1136 . F
3 1143 Estrato duro
4 [146 N

CITI7 077777 7I P77 707 777777 777777777 77
L]

Nc,=NCD(1+02—E-)

S J Button, “The Bearing Capacity of Footings on a Two-Layer Cohesive Subsoil”,
Proc, Il Inwernational Conference on Soi Mechanics and Foundation Engineering,
Berichthaus,Zurich
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Longitud de empotramiento necesaria

da contre lo cargo neta de agua

Ad7

(Ver 1.1.4)

20

Longitud de empoiromiento necesa-
jablestocas hincadas en

~ fa pora

S esirotos de arenos de espesor
\\mfmno

i

1
Toblestaco ——=

<
Tl

S 1N

<
-
‘-\\

\\§
-~

&‘—-—--.'_L’..
..\ r—— 20 |

\

15

para evitar la tubificacién en arena isotrépica

05 T e e e ] = —
N 7 10
{0
< Factor de sequridad relotiva al ‘levuntamuenlo A’/
3 en arenas suen'os oa tublhcocwnlen arengs densos
o
[ 0 05 10 15 2.0
e 20 Longitud de empoframiento necesa- ]
~o ‘\ ra para foblestacas hincadas en 2
8 \  esiratos de orena densa de es- I =
< \ pesor hmitado
: | 4|
@ \ w
(=Y
o 15 A J 1 |
o \ ‘\ ! l
c \ \ Arenc suelto o == == 0
~o \ \
8 b \_ | Arena densa ——— e
[ \ \|
e RN ‘ H,
310 AN ~ — 7 97777 7
II S N Copa impermeable
\} N ~
\] A AN H
\ /5 \/\9 \\ . .—'- 2
N \\‘ 8 [ Hu
e 20
\\ N = 20 — =
05 AES - ]
~d e e — -L
\\‘_- %
Foctor de sequndad
relatwo o tubificocion —10 _H'_”/
0 L He 1
0 Qs 10 15 s 20
relocion de la mitad del oncho de lao excavacion conira

A Marstand, *“Model Experiments U
ity of a Sheeted Excavation in Sand’

n.A
HW

Londres (1952-1953)

lo corga neta dei ogua

o Study the influence of Seepage on the Stabi-
', institution of Civil Engineers, Géotechmque,
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Ad 8a

Medidas necesarias para evitar la tubificacién en arenas estratificadas

Arena fina sobreyaciendo a arena gruesa.

Tablestaca

€

< |
T e
L

-

. ol o o o ¢ ola o 04 o
® 0o 0 g 06 0 o O O °
©lo © 0 0 & 0 0 06 o o] o

)
o o °Grugsa® °
oHl o 066 06 © © oooooH3

© o &6 & 9o & |,
s O < o

Capa impermeable

La presencia de la capa gruesa hace jue el
flujo en el maternial fino sea cast vertical y
generalmente aumenta los gradientes de flujo
en la capa fina en comparacién con la sec-
ci6bn homogénea (Ver Ad 7)

Si la frontera entre capas estd a una profun-
didad del pie de la tablestaca mayor que el
ancho de la excavacion, entonces se utiliza el
factor de segunidad para profundidad infi-
nita

S la frontera entre capas estd a una profun-
didad del pie de la tablestaca menor que el
ancho de la excavacion, la subpresién es ma-
yor que para la seccion homogenea

Si la permeabilidad del estrato grueso es mas
de diez veces {a del estrato de arena fina, la
carga de falla (H,,) = espesor de la capa fina
(Hz)'

Arena gruesa sobreyaciendo a arena fina,

e u © o o © 4
o o e © l o e o
- .q,_t_

o © “ ' o o o
e o ] l o o °
e o |° 4 o o o
o ¢ (4 ' lo o ]
° -Hw, wA ° o a
o ® p o 3
o o] © ° o o
'o{ " e o’ °°D°4

°
oo ° e%6%e’s Grueso
D P p o oo
® o, 0 [ o o o o o

] °L; 0 o o © e ©
g ol o e o o __o© o o e

. !I Fino- | -

Capa impermeable

1740

La presencia de material fino disminuye los
gradientes de fiitracion en la capa de arena
gruesa

S 1a frontera entre capas esta debajo del pie de
la tablestaca, los factores de seguridad son in-
termedios entre los correspondientes a una
frontera impermeable en la parte superior 0
inferior de la capa fina

Si la frontera entre capas esta un poco arriba
del pie de la tablestaca, los factores de segu-
ridad de Ad 7 son hasta cierto punto conser-
vadores en cuanto a la penetracion reque-
rda.

(Ver1.14) §
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Ad 8b (Ver 114)

Capa fina en estrato de arena homogenea

_Q_'T

|
.

Hy
e J i
OL_ ] Suelo,
9 homogeneo

!

ot

3

}
T
Hy .

Capa impermeabie

fE;im]Q muy_delgado///

Si 1a frontera superior del estrato fino esta a
una profundidad mayor que el ancho de la
excavacion por debajo del pie de la tablesta-
ca, entonces se aplican los factores de seguri-
dad de Ad 7, suponiendo la base impermea-
ble en la frontera superior de ia capa fina

Si la frontera superior del estrato fino esta a
una profundidad menor que el ancho de la
excavacion por debajo del pie de la tables-
taca, se requiere un alivio de presidn 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 excavacion, la condicion fi-
nal es mas segura que en el caso homogeneo,
pero puede presentarse una situacion peligro-
sa durante la excavacion y se requiere el uso
de pozos de alivio como en el caso anterior

A Marsland, “Model Experiments to Study the Influence of Seepage on the Stabi-
ity of a Sheeted Excavation in Sand”, Institution of Civil Engineers, Géotechnique,
Londres (1952-1953)

1741

‘i’



Ad 19 {Ver 14 5) 10

Anélisis de la estabilidad de taludes en suelos cohesivos { 9=0J

s
Dat-rer gnes

Cohesion C }_ .
Peso umtorio total Yy D;le 0
W77 7 ol
Bose firme ‘
= c Circulos
Factor de sequridad Fy=No ] do talud
o
> ] 9 Z
Circulo de tolud / /’ .
Circulo de pre ’ / |
Clrculo de bose -]
// / 8
o
7/ Valores 8 »
- de d—-",O @
~- e / /0 @
W / h -
s/ 7
a4 ) <
o
// / g ’ ) / 2 3 ‘g
7/ 4'/ A / 7, /J /~ Circulos F3
/s 7 AT s L 4 devoss ]| o
7 7. poaod - k4 P
;go." = /./ r/’
6;% _;%_ e e LR
\\o'j Circulos de pie
-~ 5
|
70 €0 5 40 30 20 10 o
Angulo de talud B, grodos
05 o075 10 15 20 60 ®
Cot B
Ejemplo
HIPOTESIS
H=8m
1 No existe un tirante de agua al pie del talud
2. No actuan sobrecargas + D=64m
3 No existen grietas de tension 777777777 e
Base firme
4 Elsuelo es homogeneo hasta la profundidad Dy =180 ."‘;“, cs zgsog, $=0
§ La resistencia se debe unicamente a lacohesibn o ea
d4=45=7g =08 B=3s*
y es constante con la profundidad Lo falla e8
6 La falla se produce a lo largo de un circulo FoNo—y; 58 12950} 2116  un circulo
YR (18501(8)
do bose
NOTAS

Vease Ad 20 para la localizacion del centro del cfrculo critico

Véase Ad 21 para los factores de reduccion en caso de sobrecarga, grietas de
tensidn o tirante de agua al pie del talud

N. Janbu, “‘Stability Analysis of Slopes with Dimensionless Parameters”, Harvard
Soil Mechanics, Serie No 46, Harvard University, Cambridge, E.U.A.

1753



Ad 20 (ver145) 17

Centro del circulo critico, taludes en suelo cohesivo

c———t——t r
Xo Definiciones
] :"o—i'-“
= ih ,
< Circulos de bose—
© \
23 z
2 I 4:30 _—ad=="
= ct—"""
(v D=dxH \ 25 med—""
® VFTTTITITITTTII7TI 777777777 | i auhahaiaia -
© Mateniol resistente \ 20 =t
e | Ordenadas umtarios y, [ VPSP, R -
° L ——
H 2 \.__._---\’" Circulos
) . \\ % de tolud
3 - 03
- Ejemptos @ o A - }d
- . 0
2 /
L 4 /'j/
2 Circulos de p|e< / }Abscun unifaria xg
@ Ls
v /
s /
» ®
#
-~ 0
[
o
]
o
"
a
cot B
/ 025 050 | 10 15 2 3 4 |s
-* | 'y t A A N ) e 1

90° 80 100 60" 50° a0 30° 20° e ¥
Angulo del tolud, B ,grados

= Xo=29m
Xo=l2m
Pt ———Q\
— e T
/T~ RN
/ == Yo=43m N
Yo=396m, {
/ !

L I Ejemplo ¢*
A2 Sl i /]

B=20* , ¢:=03
Ejemplo @ PB=70°, d=05 Eemplo b [$:45° , d=10 Xo 5445 , yo =215
Rg=-03 , y =16 %205 ,yo =165

N Janbu, “Stability Analysis of Slopes with Dimensionless Parameters”, Harvard
Soil Mechanics, Serie No 46, Harvard University, Cambridge, E U.A.
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Ad 21 (ver145) 12

-

Influencia de 13 sobrecarga de un tirante de aguaen el pie del talud, y de grietas de
tension,en la estabilidad

z
£ Sobrecarga Q Tironte de ogua Hy

>

- {0 s‘w:.a:_z_—*:__:_‘____ —J=20 = o -_—_J_d_=__2_c_’__,_l-’-:;'
i kS e R S I =—10 —=— 2

- —_—— —Qé ‘T-“OS"”

g 03 45° 4855, 4

> 90~

b~

i 8 42048 75¢ ! d= 0,@

© 081 Factor Haq l l 2071 Foclor pw ‘

@ 1 i ® 1

8 o] [oX} 02 03 04 050 02 04 06 08 10
é Relacion q/YH Reluut;n Hy /H

Grietos de tension o una profundidod Hy

Presién hidrostatica tolal en las grietas Presion hidrostdtica nula en las grietas < 4

3 10y =10 T T e - = = o =10

e A S et — ot —T=Thge05 .
] T 45° K
hed

g 09 Lt =

b4 4= d=0<B

@ ’ .

© o8l Circuto de bose = ——=- | _Paro circulos de bose el angulo B_

g Jirculq de pre ——7 no mflluye en lel h:ctorl de red::ccuon

e -0 ol 02 03 04 050 Oi 02 03 04 05

Relacion Hy/H . Relacion Hy/H

INFLUENCIA EN EL FACTOR DE SEGURIDAD
_ Bq Hw P NeC

q sobrecorga

rietas de tension Cuando =0 Fg =
s ¢ * 7“ +q-7w HW
y NF NetC Pe tan
Cuondo  ¢>0 Fs=—-%— y Xq,:-if—i
e — Pa_%m“'“‘n:“w
Estroto duro D=dH ""‘L Hw 1
T 7777777777 pe = ~Dat” . *9
/ T
Ejemplo cuondo $=0. Ver Ad/z,a/ Ejemplo cuando ¢ > 0. Ver Ad 26
= 9_.1030 . = 8 _._280 .
pora q=1030 kg/m2 , 7 "185088 0695 pora q=280 kg/m? § 77 - 1930x8 0018
= By _ 48 . H Hw . 174 .
He=48m 3 : 2 -06 Hez1 74m u L sou7
Hiz13m -"-‘;"—:—‘-53——:016 We=278m 4 b 278 :0348
entonces, pq=0940 | pw* 0945 entonces, ;Lq=0995,yw=0975,y..=0990(Pres hudr tot)
120985 {Presion hidrostatica nulo} - 1930:8+280-1000x174 .
# P4 * —5 995209750990 14540
094010945!0985!5812950 . 3930x8+280_ .
Fes 94510 98515822950 . 35 p, = 4930:8+280 . 15800
s 185018+1030-100024 8 e 0995
1580020306 14x1370
= e T = H
Mg i BOLDR0-3 52, Fy=g5gg * 1 32

N. Janbu, “Stability Analysis of Slopes with Dimensionless Parameters”, Harvard
Soil Mechanics, Serie No 46, Harvard University, Cambridge, EUA
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Ad 22

Anélisis de la estabilidad de taludes con ¢y ¢

n
wn

Nt dibujado o
escaio reducida

girculos de

Numeros de estabihidad para/
de pig critigos

L

S

i\’i

]
‘Q
/]

AN

o
=
—
/

/ e
s, B

5 / ______ i I~ T . $:0__ |

0 i Talud , b2= cot 3 3 4

WP & 50° &P 0°  25° 20° 10°

Angulo de la pendiente, 3

20

T T
Coordenados del centro de los circulos

de pie critico

Coordenadas %5 y Yo
)

E) circuio de folla critico interseca el
y lo frontero superior deil estroto duro quedan por debojo del

circulo de faila eritico

7
1V

N Janbu, ““Stability Analysis of Slopes with Dimensionless Parameters’’, Harvard

Foctor de seguridad

(Ver145) %

EJEMPLO If\\\

H-8m

, HIPOTESIS s ,
i El nivel treatico esta abojo de

lo superficie de taolio
2 No existe sobrecorga fi grietas

de tension
PROPIEDADES
C=1370kg/m2 , dp=i7*
7=1930kg/m3 |, H=Bm
B=30°
CALCULOS
-1930x8x0306 .
k¢¢ 1370 =345
Net =14
X9 = 052} de las curvas
Yo = 165
=14x1370 .
Fs=1530:8 -1 24
%=052x8 =416m
Yo= 1 65x8 =13 20m
Xo=aoH
P

Nee ©

Fs= 7”

Paromelro Acp LYHtong

pie El mivel fredtico

Soil Mechanics, Serie No 46, Harvard University, Cambridge, E U A
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Ad 1.10 (Ver 12.2)

Factores tiempo para andlisis de consolhidacion Consolidacién con drenaje vertical.
Carga instantdnea

'\\ | _————Drengje por ombos lodos
- \\\.k >< (todos los valores de a)
O 20 —— \Q
-g \,\ % Jo
O ’ 5
8 40 RN
= N
5 NOTAS
"
§ . Ut ‘
S 60— T o ss ,ﬂ‘r T v,
s Ht t t ' — az—qg-= [\Drenoye de un solo lado
o L | MhidAL Y2
° ’ Uz
© 80}-Impermeable
0 I3 r
Drenoje por Drengje por  Distribucion de lo preswon
un lado ambos lodos de poro inicial

000! 0005 0O 005 OlI 05 10 5 0
Factor tiempo Tp

El asentamiento ocurndo en un tiempo t, después de la aplicacion de la carga, estd
dado por
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v >
T Cvt?2 —
con - =17 U1 se obtiene para el valor anterior de T, a partir de la gréfica
donde

Cy coeficiente de consolidacion del material compresible

H espesor del manto compresible

“Procedures for Foundation Design of Buildings and other Structures (Except

Hydraulic Structures)’’, Informe Técnico No 3-526, Corps of Engmeers, U.S. Depar-
ment of the Army
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES:

ZAPATAS

Ing. Ricardo Sénchez Bringas

I. ANTECEDENTES

Los primeros constructores reconocieron la importancia de una -
adecuada cimentacibn para lograr un buen comportamiento de sus
estructuras. El1 proyectista de la Gran Pirdmide de Keops, deci-—
dié6 cimentar esta obra/sobr‘e una superficie gastada por el viento
de un promontorio de rocas el cual nivelé y cubrié totalmente —-
con bloques de caliza de 3 ton de peso cada una, formando un -—-—
cuadrado de 250 m de lado. Apoyado en este primitivo cimiento —
se erigié la pirdmide que tiene 160 m de altura y pesa 7,000.000
de ton, cuyo comportamiento a lo largo de 5,000 aflos ha sido sa

tisfactoriwo.

LLos Constructores de Babilonia encontraron condiciones de suelo
més diffciles 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 cubrfan un area circu

' /-



lar del orden de un kilébmetro de didmetro. Bajo cada edificio, -
construfan plataformas de ladrillo recocido y resecado al sol jun
teado con materiales asféilticos naturales. Estas placas tenfan un
metro de espesor y sobre ellas construfan sus templos y edifi——
clos plblicos. Aparentemente experimentaron hundimientos dife——
renciales importantes entre sus edificios pesados y las paredes -

perimetrales.

Tanto los Griegos como los Chinos construyeron losas de piedra
labrada para soportar sus estructuras. lL.os Griegos utilizaron ——
bandas de metal para unir las piedras. Los Chinos las junteaban

sin mortero.

Posteriormente los Romanos adaptaron el disefio de sus cimenta-
ciones a los diferentes tipos de suelos encontrados en sus domi—

nios. En suelos muy blandos utilizaron pilotes de madera. En ——
suelos més 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 construccién de cimientos de

concreto el cual quedb rezagado por completo en la edad media.

Los Mayas en Yucatin hicieron uso extensivo de las cimentacio—

nes a base de losas formadas por piedras rectangulares unidas -

o/



con mortero de cal.

Durante la edad media en la construccién de las cimentaciones -
se continGa empleando bloques de piedra para formar placas de -
apoyo a los edificlios. La arquitectura Gbética utilizé columnas --
con grandes separaciones y dié origen al uso de zapatas con ———
gran &rea de apoyo en el suelo. Aparentemente no se siguieron -
reglas especiales para el disefio. 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—
mafo de las zapatas rara vez se relacionaba con la carga de la

'
columna y en realidad se decidfa por el espacio disponible o la-
forma de la columna o muro que soportaba. Cuando ocurrfa algu

na falla los elementos fallados se ampliaban hasta que fueran ca

paces de soportar la carga.

La construccidn de edificios més altos y méas pesados en la Glti_
ma parte del siglo XIX di6 motivo a numerosos casos de cimen-—
taciones falladas y desperté el interés en el disefio de la cimen-
tacién. Un avance significativo en el estudio del comportamiento
de las cimentaciones fue el concepto de que las &areas de cimen_
tacién deben ser pr‘opor‘cion.;ues a las cargas y que el centro de

' /
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las cargas debe estar alineado con el centro de la cimentacibn. —
esta regla fue la gufa para los proyectistas de cimentacién dicta_
da por F. Baumann en 1873. Las cimentaciones con fallas por ca
pacidad y por asentamientos inadmitibles condujeron a los ingenie
ros a examinar con minuclosidad los métodos de disefo. El pri—
mer ‘resultado fue la elaboracidn de normas para determinar la -
méxima presién que la cimentacibn deberfa 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 construccibn.

Entre la 1a. y 2a. guerras mundiales la ingenierfa de cimentacio_
nes progresbé més répidamente. E1 paso més importante fue el de
sarrollo de la ciencia de la Mecénica de Suelos. La mayor parte
de lo#rabajos desarrollados pertenecen a Karl Terzaghi, quien -
en 1925 desarroll® por primera vez un anélisis del comportamien
to mecénico de los suelos, en particular de los hundimientos pro_
ducidos por una carga dejando abierto el camino para resolver ra
cionalmente los problemas de cimentaciones. Este proceso es con
tinuo y forma la base de los métodos modernos del disefio de las

cimentaciones.



II. ZAPATAS
1 Tipo de Zapatas

Una zapata es un ensanchamiento de la base de yna columna o —
muro con el propbsito de transmitir al suelo la carga con una ==
preslén adecuada a las propiedades mecénicas del mismo. Si la

zapata soporta una sola columna se dice que es una zapata aisla_
da. La zapata que soporta un muro seé conoce con el nombre de

zapata continua. Si la zapata soporta varias columnas se llama -
zapata combinada. Un caso particular de este tipo de zapataoes -
la zapata en cantiliver que soporta una o varias columnas y par—

te de un Mmuro.

2 Procedimiento para proporcionar las dimensiones de una -

Zapata

Una vez que se conoce la presién admisible del suelo en un sitio

determinado el procedimiento més simple es el siguiente:

Se determina la carga que actGa en la base de cada columna. -
Se estima el peso del cimiento y se afiade a la carga de la co—
lumna. La carga total se divide entre la presibn admisible del -

suelo y se determina el 4rea requerida por la zapata. Conside——
t
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rando la presién admisible de suelo como un dato determinado, -
el punto més importante es la determinacién de la carga para la
cual la zapata debe ser proporcionada. Es com(n considerar que
el hundimiento de una zapata es causado principalmente por la -
carga muerta més una cantidad de la carga viva que actuari so—
bre ‘la zapata en un intervalo de tiempo relativamente grande. —-—
Sin embargo ésto depender& del tipo de carga viva que se pre-—-—
sente en cada caso. Deberéa tratarse cada zapata de tal manera —
que se obtengan iguales hundimientos para lo cual serin elegidas
las dimensiones de las diferentes zapatas {)ar*a lograrlo. La pre-
s16n admisible no deberi ser excedida bajo ninguna zapata, adn -
si en un corto tiempo actlGan simultdneamente las cargas vivas -

y la maxima carga provable de viento.
En la practica actual el procedimiento a segulr es el siguiente;

1 Determinacibén de la Carga Muerta para cada columna in—

cluyendo el peso del cimiento.

2) Determinacién de la méxima carga viva, incluyendo la --
carga sf{smica y de viento que puedan actuar en la zapata.
Estos valores generalmente los establecen los reglamen——

tos de construcciébn. /



3) Determinacién de la relacibn entre la méxima carga viva
i

y carga muerta que soportaré cada zapata.

4 Seleccibn de la zapata, determinacibn del &4rea necesaria-
considerando la suma de las cargas muerta y viva méxi—-—

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 calcular&n los hundimientos.

6) Revisibn de los hundimientos para cada zapata de apoyo -

del edificio.

Clertamente que para cada caso particular se deberén hacer las

hipbtesis y modificaciones al procedimiento convencional antes —

I3
i

mencionado.



III. CAPACIDAD DE CARGA Y ANALISIS DE HUNDIMIENTOS

Aln cuando en la actualidad existen varias teorfas 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 consolidacibn,

en esta parte presentaremos los métodos de mayor uso en la - -

aplicacién de cimentaciones en la Ciudad de México.
1) Capacidad de Carga

Terzaghi, desarrolld una ecuacibén general de capacidad de carga
a partir de las ecuaciones propuestas por Prandtl. Esta ecuacibén
supone despreciable la resistencia al corte del suelo que se en——
cuentra sobre el plano de desplante de )Ia zapata. Las ecuaciones

de uso continuo son

Zapata Continua Jow, = © Ne + "‘61[){ ‘qu + -L?'XBN\.
Zapata Cuadrada aul—‘l. = |d¢cNe + WD{Mq + 04¥6Ny
Zapata Circular %', o= lmcNe + ”‘D{: Nq + 62 ¥BNy

Los valores de cada término se presentan en el anexo a este es_

crito.
o/o



2) AnAlisis de Hundimientos

La férmula general para el anilisis de hundimientos de la Ciudad

de México es la siguiente:

N = AH. AT My

Depende exclusivamente del espesor de cada estrato compresible,
del incremento de presibn gue produciréd la nueva estructura y de

las propiedades de compresibilidad del material considerado.

El primer factor se determina mediante los sondeos en la etapa-—
de exploracién de campo. La determinacién de los esfuerzos que
producirdn el hundimiento de cada estrato se determina mediante
las teorfas de elasticidad. Los métodos més usuales son el de -
Boussinesq y el de Westergaard. El primero se utiliza para sue_
los con rigidez uniforme. El segundo se utiliza para suelos estra
tificados en donde las deformaciones en el sentido horizontal se -

ven restringidas por la diferente rigidez de los estratos.

Las propiedades de compresibilidad del guelo se determinan me—
diante pruebas de consolidacién en el laboratorio. Los paréme——
tros para el disefio y andlisis de hundimientos generalmente se -

reportan en los estudios de Mecénica de Suelos.
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| AVAN CASOS ESPECIALES

A continuacidn se presenta algunos casos en donde el disefio de -
la zapata queda defimdo por las deformaciones que pueden presen

tarse motivadas por los siguientes fendmenos:

1) ' Consolidaciéon

2) Saturaciéon

3) E xpansidn

4) Colapso

5) Deformacidn sismica

6) Cavernas i ’

Como ejemplo de consolidaci1dn se presenta un edificio en la zona
del Aeropuerto de la Cwudad de México, cimentado por las zapa——
tas, que cumple con la capacidad de carga peF*o que excede la i~

mitacidén por asentamientos totales y diferenciales. Las condicio
nes estratigréficas se presentan en la sigura 3 y los movimientos

en la figura 12.

Un ejemplo de saturacidn y expansidn es el caso de los suelos =
de la zona Noreste de la Replblica Mexicana. El perfil estrati—

gréfico de dos sondeos en la zona de Cwdad Obregbn y Navajoa -

/.



muestra arcillas de alta plasticidad, de color rojizo, con valores
del contenido de agua del orden de los valores del lfmite plastico
y baja saturacién. El nivel de aguas freéticas por debajo de los-
10 m. En estos materiales deberé esper‘ar'se. deformaciones inad-
misibles cuando sean cubiertos por construcciones debide al incre

mento paulatino y errético del contenido de humedad.

Un caso determinado mediante pruebas de expansién en el labora_
torio se presentd en terrenos cercanos a los Indios Verdes, D. -
F., en donde las expansiones al saturar el material alcangaron -

valores hasta del 8% como se muestra en la figura respectiva.

En el anexo a este artfculo se presenta diferentes casos que ilus_
tran los factores a tomar en cuenta en el disefio de estos ctmlerl_

tos.

México, D.F., 19 de Noviembre de 1971.
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Soil Bearing Capacity,
Load-induced Pressures,
and Settlements

21 INTRODUCTION

Foundatton desi_n 1s bascd on providing a means of transnutting the loads from 1
structure to the underlving soil without a sott shear faslure (e plastic flow andfor
a lateral expulsion of soil from beneath the foundation) or causing excessive settle
ments of he sor und r the imposed loads — If both of these requirements for a struc
ture are not satisfied  the structure will sn general perform unsatisfactonly  That s
1t will settle excessinely ult and form unst bty cracks and muay even collapse if the
duTerenual sctthoments induce sufiicient overstress tn critical members

This chapter presents the currently accepted theories of computing bearing
capacity methods of computing stresses at a depth 1n a soil mass due to vertical
loading (Chap 6 considurs lateral loading) and methods of computing, settlements
for soils both by tonsolidation (settlements as a function of me) and immediate
settlement theorics

Foundations are often classified as shaffow and deep foundations depending on
the depth of the load transfur member bdow the superstructure  Thus a deep as
compared with a shillow, foundation becomes 4 somewhat relative crm Terzagh
[1] preseated a definition of 4 shallow foundation as one 1n which the depth to the
bottom of the footing, 1s less than or equal to the least dimension ot the footing
(Fig 2 1a)
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22 THE TERZAGHI BEARING CAPACITY EQUATION

Terzaghi, using the shallow foundation delimtion pven in the preceding paragraph
derived a general beaning capacity equation from o modification of equitions proposed
by Prandtl (ca 1920) Tlus cquation was derived bused onanclect ng the shear
resistance of the soil above the horizontal plane through the base of the footng,
(Fig 2 la) and replacing the soil above this planc with a surcharge (¢ = /D,) The
application of the load ¥ in Fig, 2 1 tends to pash the wedge of soil abe into the

v
-4

- R avis) ]/a

- /
E———{_ 820,
r 4 A /‘\Negll.cl
0 /  sheor

l N q=70;

dlobide 2

(4

tog spral fo g-c
als ar ulor
‘or ¢ solls

Fig 211 Development of the Terzagh: bearing capauity cquations  (a) Conditon

a shallow foundation as shear along planc ed 1s acglected 1¢ replaceso*

charge ¢ = yDf (b) ssumptions for the Terzaghi bearing<apac 1 awon (¢}
geometry if § = ¢

~round with a latcral displacement of zone~ » «1d 111 but this lutcral drsplucement
> resisted bv shear stresses dusddoped  vo the siip planes and by the wuight ot soul
1 these zones  From this failure 7 = ~oncept and using values obtaned from the
~artial theory presented in Ane 4% A Terzaph presented the followng cquations

1
Continuous foos 115 quu = cN, + qgN, + inN, Qn

Square footin - qun =13V, ~gN, + 04, BN, 2
Round footings quu =1 3cN, +¢N, + 03,8V, 3
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where guu = ultimate sol bearing pressure (use consistent umits for ¢ ¢ and B)
¢ = cohesion of soil
¢ = angle of nternal fnction of soil
N 2
8 = lcast lateral dimension of footing, (usc diameter = B for round footings)

, = umt weight of sol (usc submerged weight for soil below watr table or
corrections from F1g 2 6 and saturated umt weight)

3
N, = buarning-capacity factor = cot ¢ __—a—;— —-10
a (7 _)
2 cos’ (4 + 3
2
N, 2

= ———— e
)

1(45 -2
2cos(5 2

a= e(q:ll-OIz) tiné

e

“
E <
E 4
% ‘ Sol undargoes sudden
X talure as wedge |
1 duplaces zones 2and 3
{8)
4
3 } 3
Sosl undergoes compact on
A nzones 12 ond 3
fe}

Pig 22 Hiustration of gencral shear and local shear failures  (a) Cune t1s for =

cral shear failure where the soil rest (s load with small settiuments untid suddenly soil
fails (b) dnsplacements for gencral shear fadure (¢} conditions for o tocal shear failure
(After Terzaph nn
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The values K,, and K, are general- and Tocal shear terms used by Terzagh
yhich relate the passive pressure of the soil in zones I1 and [l to the size of footing
1nd angle of filurc of zont § of Fig 2 16 and are provided for the convenience of the
reader so that more complute bearing capacity tables can be computed  (Sce also
Appendix A )

Terzagh also considered the condition of the base of the fooung as whether
\t was smooth ot rough and whether a local shear ot a general shear falure was
possible A smooth fooung base gives a smaller value of g, (which can also be
computed from a rouph base and a larger safety factor) The cquations given Jre
for a rough base which s the usual practical condition of pouring 1 concrete footing
onto the soil  Figure 2 2 gives the conditions for both a local shear and a general
shear farlure A local shear fadure 15 assouated with considerable vertical soil
movement before soil bulging takes place (sol 15 loose relative to a gencral shuar
failure)  Local shear fuilure soil parameters are proposed as

¢ =%e - e
tang’ = 3stangd (25)

Table 2 1 presents valucs of K, and Kk, for use in computing the bearing
capacity factors Table 2 2 presents values of v, Ny and N, for sclected angles of
\nternal friction for use m Eqs (2 1) to 3

A study of Egs 2 1) t0 (23) leads to the following conclusions

| The ulumate bearing capacity increases with depth of footng
2 The ultimate beanng capauity of a cohesive soil (¢ = 0) 15 independent of footing
size 1e at the groun' .urface (D,=0)g,=35T¢c
3 The ultimate bearing capacity of a cohesionless soil (¢ = 0) 1s darectly dependent
on footing size but the depth of footing 1s more important than size
\

YTable2 1 Values of K,, and K,; Yor
use In the computation of the bearing
capacity factor N, in the Terzaght
bearing-capacity equations

¢ KP, Kl'
[ 108 60
5 122 70
10 147 88
13 186 1no
0 250 45
25 350 198
30 520 265
35 820 36
40 a0 520
43 980 ™o
50 8000 1350
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Table22 Bearing capacity factors for use in
€qs (21) to (23) for general shear condstions
N, N N, and local shear conditions N, N, N,

¢ v, N, N, N, v, N,
o+ 37 10 oo 57 10 00
5 73 6 03 67 14 02
10 96 27 12 80 19 05
15 129 44 23 97 27 09
20 177 74 50 18 39 17
25 251 127 97 148 56 32
30 372 25 197 190 83 57
34 526 365 0 237 117 90
35 578 414 424 252 126 101
40 957 813 1004 349 205 188
45 1123 17133 975 s12 351 377
48 2583 2879 7801 668 505 604
50 W15 4151 11532 813 656 871

Example 21 Computition ol the allowable soif bearing pressure buascd on the
Terzacht cquations A square tootin 1 as shown m the accompansing figure
What 15 the allowable soil pressure bascd on Eq (2 2) using a safity factor of

30?

Solution From Table 2 2 for ¢ = 20" 1V

N=117 N,=74 N,=50

and T yel10act
$=20

¢ = 4003t

qut 13N gN, ~04,8V, Eq 22)

S 13040177 - 40 110)(T) 04O 1IN0 !
=125 -0228
4 ‘%—42 0078

For afl practical purposes ¢, 40 ksf *

Example 2 12 Redo Example 2 110 the ngle ol ntermt friction 1s 225°
Solution  Applying a lincar mnterpolation to values in Table 22
A, ~214 N, =100 N, =79
gan — 13(04)(214)  4(0110)(100) 040 HO)X79)8
155 03488
q,=52~018

®1n this textg will bu reported to the nuarest 05 ksf (gencrally roundid down) for soil pressures
abose 18 ksl For suil prussures below 15 kel the computed valuc should by roundud ofl 10 the

ncarest O 1 ksf

i

A
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For practical purposes ¢, = 55 ksf for nominal values of fooung width 8
This example ttlustrates that ¢, 1s very sensitive to the angle of internal friction
An alternative method of presentation of ¢ for problems of this type is in the
form of a curve of ¢, versus B or as q,8% versus B

zxample 22 Redo Eximple 2 | for a local-sher sotl condition

Solution
Take ¢ = 3¢ = 35(0 4) = 0267, say 027 ksl

The N factors 1n Table 2 2 arc compuwed for a4 value of tané — “stangé
therefore we can use the given ¢ of 20° to entcr the table obtaiming values as

follows

N =118 N, =39 N =17

quie = 13N, ~ gN —04,8N,

quir=13(027)(118) =~ 40 110)(39) -~ 04(0 LIO)X1 7B = 586 — 00758
and for a safety fuctor of 30 the allowable soil pressure 1s

o= 19500258 =say 20 ksf

11 THE GENERAL BEARING CAPACITY EQUATION

n recent years there have been scveral new proposals for computation of bearin,
wapacity [2-8]  These proposals make vdrious assumptions coneerning the forma
ton of the # angle of the trianguhir wedge (Fig 2 1c) buneath the footing and of the
hape of the fuilure surfaces of Fig 216 Either the depth of the fooun, (the
derelopment of shear stress along cd of Fig 2 1a) 1s considered direetly in the comput
tons or factors to account for the depth of the footing the shape of the fooung and
ihe inclination of cceentricity of the foads are introduced as applicable
Considerable qu intities of test results of both moduls 1s well as lull size footings
e becoming available {9 10} from which the various theories may be compared
1 passing 1t should b. mentioned that Terzaght had only hmited wperimental data
‘']on whith to base his thcory  Two of the proposcd theories seem to provide values
t1at compare well with the expurimental results but their use tends to be restricted
v asoil type
One theory (which 1s somewhat similar to the Terzahe method) his buen
roposed by Huansen [8]! and gives better test correlation for cohesite sorls thando the
urzapht equations (Table 2 5)  According to Huansen the ulumate soil pressure
niy be taken as
quin = cNsda,  qNsda, % /BN, s,d .1, (2-6)
Merhof [2 7 13 39) abo uses Eq (2-6) but computes the shape depth inchinaton and WV,
tors dilferently (sce Appendix A 3)
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which simplifies for a square fooung to

v

M=GFo

(2 29)

where ¥ = total load applied to foundauon member
8, L = footing dimensions ft
z = depth from footing base to elevation 1 soil where increase in stress 1s
desired

2-10 THE BOUSSINESQ METHOD FOR EVALUATING SOIL PRESSURE

The Boussinesq and Westergaard theories are more mathematically oriented methods

for finding soil pressures at various points 1n a soit stratum Both of thesc theories

are based on elastic methods ~ Boussinesq s equation deals with a point load on the
surface of an infimitely large space such as

30

= —— cos*0 2-23

90 = 2 @)

with symbols as Wdentificd 1n Fig 2 12¢ From this figure we can also wrte
tan 0 = r/z and define a new term R = r® + 2 and redefine the cosine as cos® 0 =
(z/R)* With these terms inserted 1n Eq (2 23) we obtain

307
% =3.R

224

d@=qy dA

da=2nr dr

Fig 212 (a) Intenwty of pressure ¢ based on Boussinesq
approach () pressurc ata pont of depth - below the center
of a arcular area acted on by ntensty of pressure go

SOIL BEARING CAPACITY AND SETTLEMENTS &9

which can also be written
3Q 1
= g T, 2-25
9= 3.3 (1 + GI7T" . e
It can be seen that the night hand member of Eq (2 25) Javolves a ratio  therefore
we may call that term 4, and rewrite the equation as

9= ;Q; Ay (2-25a)

Since the 4, term 1s a function of only the ratio of rfz values may be tabulated as 1n
Table 2 7, once and for all

A foundation 1s not a petnt load making the use of the Boussinesq equation
somewhat impractical  If however a contact pressure gy 1S considered to be applied

4
1o a circular area as shown n Fig 2 12b the total load @ can be written Q= J GodA
L

The stress on the soil element from the contact pressure gq 0n the surface ared
dd of Fig 2 12b1s

R ) 1
o dA - 2-21
4= o TTF GTFT @29
but dA = 2mrdr and Eq (2 26) becomes
"3ge |
=2 2ard
1 J:: 2mz? [l + (rizp) e
Performing the integrition and inserting the hmits
1
=g\t 0 — ——————T} 2-2
a=4{1 0~ T @20
If we rearrange this equation, solve for r/z, and take the positive root
_is
r_ (1_‘7_) -1 Q8
z q

The imterpretation of this equation 1 that the rfz tatio 15 the relative size of a
urcular bearing arca such that, when loaded 1t gives & umique pressure ratio q/90

Table 27 Values of A, for various tfz ratios
for use in the Boussinesq equation (2-250)

i 8, o1 a4 o 8, o a, 1 a, e 4
L 4279 10 ceas 2 0 coe 30 (o1% 40 ccce 8 C ceet
[} ees? 11 os*a 21 co?g 3! oty &1 cece 8t (144
2 a338 12 es1d 2 2 cod 32 coal 42 cccd ? cect
3 deead 12 o402 21 cged 33 roic 3 tued 8 ceel
[ 379 1 17 2 £040 32 cocs 4 cccy 3 6 9 cCco
L] 27233 1% casl 2% co 4 33 oo/ & cee? b 0 coco
& a.te 16 coCc 20 coga 3 & coo? 48 etz 60 0CCO
’ 1762 17 0180 27 og2s 3 7 ccoe a7 €cca 7 € 0 ccen
. 108 18 a0 20 coz1 38 cop 48 ¢tcy 6 C @ cLen
° icay 19 o0les 29 cole 39 rocs 49 €2 9C @EC O
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Tablo 28 Values of rjz for selected values of q/q0
for construction of an influence (Newmark) chart
from the Boussinesq equatlon

qlqe rlz qi9e 1z
00000 00000 0 5000 07664
00200 01164 0 5200 07945
00400 01661 0 5400 038235
0 0600 02052 0 5600 8536
00800 02391 0 5800 0 8849
0 1000 02698 0 6000 09176
01200 02983 0 6200 09519
01400 03252 0 6400 0 9380
01600 03511 _ 05600 10261
0 1800 03761 06800 10666 ~ - e
0 2000 04005 0 7000 11097
0 2200 04245 07200 11561
0 2400 04481 07400 12062
0 2600 04715 07600 1 2607
02800 04948 0 7800 13207
03000 05181 0 8000 13871
03200 05415 08200 14618
0 3400 0 5650 0 8400 15470
0 3600 05887 0 8600 1 6460
03800 06127 0 8800 17637
04000 06370 09000 19084
04200 06617 09200 20944
0 4400 06870 09400 2 3506
0 4600 07128 09600 27479
04800 07392 0 9800 3 5460

on the soil element at a depth = m the stratum If values of the g/g, ratio are put inte
this equation corresponding values of rfz may be obtamed as m Table 28 The
results of Table 28 may be used to draw a series of concentric circles termed an
\nfluence chart as shown in Fig 213 This concept and the influence charts were
prcsented by Newmark [19) The use of the chart is based on a factor termed the
influence ralue determined from the number of umits mto which the chart 15 sub-
diided  For example 1f the series of rings are subdivided so that there are 400 unts
often made approximate squares the influence vatue 1s 1/400 = 00025 [n makin, 4
chart it is necessary that the sum of the umts between two concentric circles multiplieu
by the influence value be equal to the change 1 the g/, of the two nings (¢ if the
change In two fings 1S 0 1¢/qo then the nfluence value 7 multiphed by the number ot
units M should equal 01) This concept enables one to construct a chart of any
influence value Figure 2 13 15 subdided into 200 umts, therefore the influence

SOIL BEARING CAPACITY AND SETTLEMENTS

fn,o’
n

Influence volue 0 005

Fig 2-13 Influence chart for verucal pressure

(After Newmark [19])

T
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value 15 1/200 = 0005 Smatler influence valucs sncrease the number of squares ~nd
the amount of work 1nvolved since the sum of the squares used n a problem 15
merely a mechameal integration of Eq (226) lt1s doubtful 1if much accuracy 1s
gawned using very small influence values, although the amount of work 15 increased
considerably

The influence chart may be used to compute the pressure on an element of soil
beneath a footng or pattern of footings and for any depth z below the footing
It1s only necessary to draw the footing pattern to a scale of = = length 4B of the chart
Thus, 1f z = 15 ft the length AB becomes 15 ft 1f z = 20 ft the length 48 becomes
201t,etc  Nowif ABis 1 ,asinFig 213 scalesof 1 = 15Sftand 1in = 20ft
respectively will be used to draw the footing plans These footing plans will be
placed on the influence chart with the point for which the stress Ag s destred at the
center of the circles The umits (segments or partial segments) enclosed by the
footing or footings are counted, and the increase in stress at the depth z 1s com-
puted as

Ag = qMI T a e . @
where Ag == increased intensity of soil pressure due to foundation loading at depth
z, psf
g = foundation contact pressure psf
M = number of units counted (partial units are estimated)
I = influence factor of a particular chart used

The nfluence chart 1s especially useful for several footngs a mat or raft
foundation (Chap 5) fooungs with different contact pressures or other type of
problem where the stress in the sod at a pownt may be caused from foadngs at several
other points For a single circular square or long footng the concept of the
pressurc bulb1s useful  Figure 2 14 gives pressure bulbs (isobars) for the two common
types of footings  These 1sobars were constructed by plotting a footing of dimension
B to scale at varioss = values or ratios of footing dimension and using the influence
chart to find pressurc ntensities at vartous points both beneath and outside the
footing prism  The pressure 1sobars for a curcular foundation arc not given since
these arc simple to obtain by p-oper interpretation of the influence chart

Lateral pressurc on an clement of soil 1n a stratum, g, may also be computed
by a Boussinesq equation as

- Q[ + 8 cost 0 —
Bh=733 3sin® 0 cos? 0

(1 — 2w) cos* I)]

1+ cosd @30

where the terms are the same as previously defined, 1n Fig 212
The assumptions for using the Boussinesq equations are as follows

1 The soil 15 werghtless

SOIL BEARING CAPACITY AND SETTLEMENTS 73

2 The soil 1s elastic, homogeneous, semi mfimte and isotropic and obeys Hooke s
law

3 The change in soil volume 1s neglected

4 The soil 1s unstressed before the apphication of the load @

5 There 15 stress continuity

6 Stress distribution 1s symmetrical with respect to the vertical (z) axis

Squere 8/ —= Cominuous -
158 18 \[% .‘gﬁﬁ‘/m 28 38
%, 209 y
JINE
k 27 3 18
s/
o

N, *
D’

38

DY
o
i

28 48
0

\ / 58

\ 005
38

78

, Ea 1
& l 13/1 J_i

a

i e e
I

3

Pig 214 Pressurc 1sobars based on the Boussinesq equation for square and

long f gs  Applicable only along linc ab as shown
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211 WESTERGAARD S METHOD FOR STRESS INTENSITY

When the sotl mass consists of layered stratum of finer and courser matenals (typified
by stratified scdimentary deposits) or nonisotropic soils the Boussinesq cquations
given above may not provide rchable solutions To formulate a mathematical
model for this situation, Westergaard [20] presented the following equation

Q2 Vi-we-2 @31)
272 [0 — 202 = 28) + (T
where ¢, = 1ntensity of stress at a point 1n the soil due to surface loading Q0
p = Poisson s ratio, for which the mimmum value of zero simplifies the
problem considerably (sec Table 2 11 for a solution using other values)
2 r = same as for Boussincsq equation of Sec 2 10

9=

When Paisson s ratio u 1s taken as zero, Eq (2-31) simphfies as follows

_2 ! .
&= oh [T 20757 232)

Table 29 Values of A, for varlous rfz ratios for use In the Westergaard
equation (2 230)

POISSON 3 MATI0 u 0D

/e A, o a, oz A, ot a o R a.
6 318 1o 0813 2 0 cite 3o ccis s g s s ccoy
' 3% 10 e3¢y 21 c103 31 €l a1 wie 8 ceen
2 ase 13 0418 3 3 COSL 32 fC)2 42 ccis cces
3 2403 13 0347 23 €8t 33 rc2e e ) cQ1e 53 ceey
4 2090 1 4 0292 2 & €077 3 e €car e €013 S a o
s 1733 18 0247 2 % coes 18 rc2 a3 2 s ccaz
a 1610 16 2l 28 coss J s «2) a8 cotL o ¢ cn
’ 1162 1 o1t 22 cos 37 ceay oy i 2 ¢ oco3
a 0633 V8 0138 22 coer 2 a 15 a e s s ¢ 31
9 % 19 €13% 29  coaz 39 tcie a9 ccoe ¢ ¢ toez

POISS0N B RaTID L 28

/e A, /e Ly, /2 a, i A, o a, /e 4,
[ 4280 10 veta 2 0 01e7 30 cc3a e ¢ 0013 s ¢ gera
1 4000 1 1 cess 21 €093 31 ctt et ocie 81 veer
2 348 12 039 2 37 coez 3 2 ccze 2 (3 82 coc?
3 3074 13 03286 23 eer2 3 €t2s « ) €1z s cece
. 2090 14 0273 2 4 00es 3 4 2 4a ceir 8« coce
1 1672 19 0276 2.3 coesr 33 €22 ey €10 98 ceore
° 1347 1 8 3154 26 COMH 368 (20 4o €Iy 6 ¢ ccca
’ t21r 12 cies 27 00es 37 ccia o7 ecee 7 ¢ ceey
. 03 1 162 20 coar de w1z ee eccs e ¢ ]
° % 1 9 €2 2% coy 39 ccie o« 9 occe € o e

POIst0N & ®aT10 4 aC
4o /s Ay /e a, o 4, /s a,
€sie 2 0 eo7e 3 ¢ €23 48 ccid s e ceo
002 24 cosa 31 cean 4y cees 3 coce
0319 22 ccs 32 BCIS 8 2 ccoo 97 ceos
0387 23 €0*1 33  ccie 4 ) fcos S 3 Cuoe
0210 3 ¢ ete . otie a4 €Cos 3 a ccoa
01’y 29 0040 )3 crue ey cear s 8 ceoa
Cles 26 €036 38 ctia 4 4 €LE? 0 €coY
02z 27 €2 37 ) e €cta 7 0 ccez
0103 2 4 £029 38 €tz o0 tcge 80 cooy
008 29  00I8 39  ecal 49 €ees 90 coox
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As with the Boussinesq equation we may take the latter part of this equation as a
term nvolving only a ratio and rewnte it

2
<I-=z—,'4- (2 32a)

Table 2 9 provides values for the 4, term for wanous r/z ratios

The load Q 1s generatly nota pomt load so using Fig 2 125 for the significance
of terms since the figure4% also applicable to the Westergaard problem and from
Eq (2 31), let

1=
T2-2u

The load @ will be written as the suin of the contact pressures on differentials of area

Q =j:‘qu da .

where g, 1s the contact pressure
dA = 2nrdr

With these substitutions Eq (2 31) 1s rewnitten

-
=0 [aw ()] 2ar @)
(]

Integrating this expression and solving for the positive root of r/z,

a 3
* V=gt @39

If this equation 1s solved for selected values of Poisson s ratio and incremental
quantities of /g, as was done with the Boussinesq equation values to plot a Wester
cdard anfluence chirt may &e compuicd A chart from the values in Table 2 10
twith « = 0 0) 1s shown in kig 215 This chaet 1s used n the same manner as the
Boussmcsq {(Newmark) mnfluence vnart The influence salue of 000> s derved
from using 200 umits as /= ;200 Note that in this case concentric nngs were
drawn to nclude only ¢/go = 08 using the radius of 34641 1n trom Tabl. 2 10
according to the AB scale shown on the chart und thus the chart sncludes only 160
of the 200 units used to establish the influence value

Figure 2-16 1s a set of 1sobars prepared from Fig 2 15 to obtain stresses at a
point beneath continuous and square foundations Figure 2 15 may be used for
found contact areas

r
H
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Pig 215 Influence chart for vertical pressure at any depthz =

4 bin H

Influence value =0005
u=00

ABinthe soil based on the Wester

goard theory  Chart s constructed from values given in Table 2 10

SOIL BEARING CAPACITY AND SETTLEMENTS 77

58

~
o
S
o
28 \ 48
2
Lo=p 05
58
Gy 4
0
afas
wl 68

Fig 216 Pressure 1sobars based on the Westergaard equation for square and
long conunuous foouings of dmnion B Bor B L Valuo for the
ontinuous foolngs ate at the point L 2 fromtteend  Chart constructed from
cig 215 (i — 0)  Appheable alun ige Basshown

212 COMPARISON OF THE METHODS OF COMPUTING STRESS INTENSITY

Tests have generafly proved the validity of the pressure bulb concept {21 22] The
problem 1s to arrive at the correct mathcmatical expression to describe the bulb
configuraon  This 15 what both the Boussinesq and Westcrgaard cxpressions
attempt to do [t 15 obviously ditficult to determine which expression to use (if
either 1s applltdble) without testing so that the problem becomes an cxercise 1n
engineering judgment

The Westergaard approach was derived based on alternating thin layers of an
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Centro de Educacion Continua

de la Facultad de Ingenierfa

Conferencista Dr. Pablo Girault

CIMENTACIONES PROFUNDAS.

Las cimentaciones llamadas "profundas" usualmente se extien-
den hasta profundidades mayores que otros tipos de cimentacidn y
se han clasificado en pilotes, pilas y cilindros de cimentacidn.

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 mds profundos a través de estratos suaves o compresibles o
a través del agua.

Se llama pilotes a los elementos de menor didmetro por lo ge-
neral, y pilas y cilindros a los de mayor didmetro. En México se
acostumbra llamar pilotes a elementos hasta de 50 cms de didmetro
aunque en algunos casos se denominan pilas a elementos de este did-
metro cuando son colados en el lugar.

En otros paises se usan vilotes de elementos prefabricados
hasta de un metro de didmetro y generalmente de seccidn tubular

que voueden ser de concreto o acero.

CIMENTACIONES CON PIL.OTES. o

Usos de los pilotes. !
Les usos de los pilotes en Ingenierfa Civil son muy diversos:

se utilizan como cimentacidn de edificios, de estructuras industria
les y aun de casas habitacidn, esto dltimo en casos espseciales por

ejemplo en zonas inundables, zonas con rellenos artificiales suel-
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tos, pantanos, etc. Los pilotes también se usan en muelles como
elementos para tomar cargas verticales y fuerzas horizontales des
atraque, viento, etc., en duques de alba sobre todo vara tomar
fuerzas horizontales y en las plataformas de acceso en los mue-
lles. También los pilotes se utilizan en cimentaciones de puentes
y &8 cimentaciones donde es posible la socavacidn, en muros de
contencién, muros de esclusas, diques secos y en estructuras para
almacenamiento como son tanques y silos. Se han usado pilotes pa-
ra comvactar suelos arenosos también.

Otro uso de los pilotes es en pantallas im;ermeables ya sea
colocados tangencialmente, o secantes entre si, bajo el corazdn
de presas o diques con el objeto de disminuir la filtracidn del
agua a través del subsuelo.

Se utilizan los piloteg también en estructuras que tienen
volteos importantes por viento o sismo, los cuales provocan ten- r—
siones en la cimentacidn y en estos casos los pilotes toman a la

vez fuerzas de tensidn y de compresidn.

Cdlculos econdmicos relativos.

En algunas estructuras el uso de los pilotes se ve obvio
desde un pnrincipio sobre todo cuando se han empleado en estructu-
ras semejantes en la zona.

Resulta mds econdmico y mds rdpido muchas veces el utilizar
una cimentacidn piloteada para algunos edificios y evitarse exca-
vaciones profundas y bajar el nivel fredtico para construir cimen-
taciones superficiales. En la zona del "Lago en la Ciudad de Mé-
xico" se justifica economicamente el uso de pilotes vara edificios
de mds de cinco pisos de altura aun cuando pudiera utilizarse otro -

tipo de cimentacidn.
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Es conveniente en cualquier estructura siemprs considerar
un par de alternativas para la cimentacidn y hacer comparacidn de
costos en forma aproximada con el objeto de justificar siempre el
uso de la cimentacidn profunda. En otras estructuras por ejemplo
los muelles en aguas profundas, duques de alba Y en casos &e car-
gas sumamente grandes, el uso de una cimentacidn profunda resulta
indispensable.

En cimentaciones;sujetas a socavacidn debido a corrisntes de
agua es necesario transmitir las cargas a estratos a elevacionss
menores y el uso de uﬁa cimentacidn profunda resulta tambidn indis-
pensable.

Una vez decidido el uso de una cimentacidn profunda debe de-
terminarse que tipo resulta mds econémica, si el uso de pilotes,
rilas o cilindros de cimentacidn. El1 costo relativo dependerd en
gran parte de los equipos de que dispongan los contratistas en la
zona y de su experisncia, asf como de la estratigraffa y las difi-
cultades de construccidn, las cantidades de materiales que involu-
cre cada solucio’n y la cercanfa con otras estructuras que pudieran
dsflarse durante la contruceidn de 1la cimentacidn por martilleo.

En casos especiales el uso de pilotes puede resultar perjudi-
clal, como cuando se remoldsa un estrato de arcilla de alta sensi-
bilidad y baja recuperacidn tixiotrdpica, producidndose hundimien-

tos de la cimentacidn por este solo motivo.

GEOLOGIA Y ESTRATIGRAFIA,

Es indispensable hacer un estudio detallado de la estratigra-
ffa y una interpretacidn geoldgica de los suelos en el lugar donde

se piensa hincar pilotes. ILa estratigraffa es determinante para
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escoger la profundidad, el tipo de pilote mds adecuado y la carga
que puede soportar; serfa totalmente imprudente el hincar pilotes
en una zona Qdesconocida hasta obtener apoyo en un supuesto "manto
resistente”. En la ciudad de México ha habido innumerables fracasc
de estructuras piloteadas por falta de informacidn respecto a la
estratigraffa.

Usualmente se hace un estudio de mecanica de suslos completo
en el cual se determina la estratigraffa y las propiedadss de los
suslos y se recomienda el tipo de pilote a usar o las alternativas
de cimentacidn posibles.

La estratigraffa se determina por medio de sogdeos Yy por las
pruebas de laboratorio efectuadas en las muestras de suelo recupe-
radas. Es de especial interds 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 friceidn el determinar la re-
sistencia al corte y la adherencia mdxima del suelo contra el pilo=
te. La presencia de capas de suelo intermedias que puedan entorpe-
cer el hincado de pllotes debe ser reportada en los sondeos ya que
de lo contrario pueden tenerse problemas de hincado y roturas de
pllotes por golpeo excesivo o pueden quedar los pilotes apoyados
a distintas profundidades.

El ndmero y espaciamiento de los sondeos debe determinarse
vara cada caso en eépecial y es aquf donde el conocimiento de la
geologfa de la zona es sumamente Gtil. La geologfa de la zona tam-
hién permite extrapolar las condicionss del subsuelo a profundida-
des mayores que las alcanz;das por los sondeos y para dreas inter-

medias entre sondeos.

\
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En la ciudad de México dentro de los estudios del subsuelo
previos a la instalacidn de pilotes deben hacerse estudios de dis-
tribucidn de presidn 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 relacidn a la su-

perficie del terreno circundante y a las estructuras vecinas.

TIPOS DE PILOTE.

Los pilotes pueden agruparse segin su forma des trabajar en
pilotes de apoyo por punta, pilotes que transmiten su carga por
friceidn (positiva) al suelo y pilotes que trabajan a friceidn
negativa exclusivamente. Los pilotes por punta transmiten la car-
ga a su extremo inferior. Los vilotes quse trabajan a friceion ob-
tienen su capacidad de carga por adherencia de los suelos al drea
lateral del pilote a cierta profundidad. Los pilotes puaden tam-
bidn trabajar por punta y friceidn positiva simultdneamente.

Se llama friccidn negativa a la adherencia que ejerce el sue-
lo hacia abajo sobre el pllote, sobrecargandolo. En algunas cimen-
taciones se aprovecha con ventaja esta adherencia o friccidn nega-
tiva aunque en la mayorfa de los casos esta fuerza resulta indesea-
ble en una cimentacidn piloteada.

En ciertos tipos de estratigraffa puede resultar conveniente
el utilizar los pilotes trabajando exclusivamente a friccidn 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 México con éxito, se colocan pilotes
de friceidn del tipo ordinario y entre ellos pilotes de punta que

no llegan a la losa de cimentacidn y trabajan exclusivamente a frie-



c¢idn negativa.

Los pilotes 1llamados de control penetran dentro de la cimen-
tacidn del edificio por perforaciones en las losas o contratrabes
y tienen un dispositivo para limitar la carga maxima que puede apli-
cdrsele al pilote en su cabeza. Existen varios tipos de dispositi-
vos de regulacidn unos a base de gatos planos tipo Freyssinet y
otros con celdas de madera.

En el caso especfal de la ciudad de México u otros lugares en
donde exista un hunq;miento general o regional de la superficie del
terreno, causado por la compresion de estratos de suelo que son
atravesados por ios pilotes, se presentan problemas distintos para
cada tipo de pilbtes: 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
dgsciende con respecto a la cimentacidn apoyada en nilotes de punta.
€omo caso tfpico se tiene la Columna de la Independencia que ha
"emergido" dos metros y multitud de edificios antiguos que estdn
sobreelevados actualmente. El dafio mayor se debe a hundimientos
diferenciales de sstructuras vecinas con cimentaciones superficia-
lese.

Otra desventaja del pilote avoyado por punta en las zonas don-
de existe un hundimiento regional es que la friccidn negativa redu-
ce la carga Util que puede aplicarse a la cabeza del pilote. La
friceidn negafiva cuede adquirir valores muy altos para pllotes
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 friceidn
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negativa es mayor y algunos edificios se han inclinado debido a que
los vilotes en algun extremo del edificio han penetrado mas que los
del cervwe, al actuar una friccidn negativa mayor sobre de ellos.

Los pllotes de friccidn se comportan mejor cuando existe un
hundimiento de zona y lo maximo que se ha observado que "enerja"
una cimentacidn piloteada con pilotes de friccién, es del orden de
12 a 15 cms. Sin embargo los pilotes dse friceidon tiensn limitacio-
nes en cuanto a capacidad de carga y pueden producirse hundimientos
excesivos de las sstructuras piloteadas, algunas de las cuales sé
kan hundido hasta 90 cms en la ciudad de México antes de ser reci-
mentadase.

Los pilotes de tipo "Entrelazado" aprovechan las caracter{sti-
cas de los pilotes de punta y de friccién, es deeir reducen nota-
blemants los hundimientos que tendrfa una cimentacidn con pilotes
de friceidn y a la vez permiten que la cimentacidn siga los movi-
misntos del terreno circundante.

Los pilotes de control se usan con &l objeto de que el edifi-
cio pueda seguir los movimientos del terreno circundante. El dis=-
vositivo en la cabeza pretende limitar la carga que se aplica al
wilote a un cierto valor. Esto puede hacerse facilmsnte por medio
#a@ un gato Freyssinet el cual indica la carga quse soporta por me-
4io de un manémetro;\Este tipo de dispositivo es el qus mejor re-
sula la carga pero requiere de inspeccidn periddica de los manc-
wetros y de ajustes pvara evitar la sobrecarga de los pilotes. Las
¢aldas de madera pueden en teorfa limitar la carga trabajando den-
:ro de su rango pldstico; sin embargo la heterogeneidad de la ma-

Gera es muy grande pues intervienen factores fuera del control del
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hombre en su produccién y serfa necesario para utilizar este tipo
de pilotes de control una clasificacidn e identificacidn de la ma=-
dera excelente y uma correlacidn entre las propiedades de compre=-
sibilidad de la madera y alguna otra propiedad fdcil 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 cimentacidn para evitar la entrada de
agua fredtica los cuales resultan o bien muy costosos o con mucho
mentenimiento.

Por lo general conviens no utilizar pilotes de control mds
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 duefios no enterados
suede tener conssecuencias importantes.

Segin el material los pilotes pueden ser de madera, acero o
concreto. E1 pilote de madera ha cafdo en deguso en México por no
consegulrse fébilmente, por su baja capacidad de carga y porgque
se requiere de longitudes grandes por lo general y por lo ﬁanto
el uso de varios tramos diffciles 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 serd necesario recimentar. Frecuentemente el pilote de madera
2n estos edificios no se encuentra clavado verticalmente sino
inelinz. o en todas direccionas lo cual entorpsce el hincado de
nuevos pilotes. Asimismo los pilotes se hincaron a profundida-
des muy diversas y la mayor parte de las veces estdan penetran=-

do dentro del manto resistente debido a la friceidn negativa o



=g.

en otros casos trabajando francamente como pilotes de friceidn.
En la mayor parte de las vaces no se consiguen los registros de
hincado de los pilotes de madera cuando se esta estudiando la re-
cimentacidn y por lo tanto no se puede determinar que capacidad‘
de carga puede asignérselespues sa desconoce su desplome y la
continuidad de los tramos.

En algunos lugares de la Repiblica, por ejemplo en el Sur-
gste puede resultar acondmico el utilizar pilotes de madera si
la longitud de dstas 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 didmetro ¥
sus condiciones de apoyo. Se ha recomendado que estos pilotes
quedsan siempre sumergidos bajo el agua freatica para evitar el
deterioro de la madera. Existen ademds numerosos insactos que
atacan la madera y la destruyen totalmente por lo que debe de
ddrseles tratamientos o protecciones adecuados sobre todo en el
caso que los pilotes salgan del subsuselo como en el caso de
obras portuarias. Conviene proteger la punta de los pilotes de
madera con refuerzos metdlicos cuando tieneh que atravesar sue=
los medianamente duros.

El pilote de madera debe ser practicamente recto, librs de
nudos grandes o sueltos sin grietas y la madera debe ser sana.

Se han extrafdo pilotes de madera en la Ciudad de México
hincados hace decenas de afios, en perfecto estado.

Como pilotes de acsero se usan principalmente las secciones
H y los tubos de acero. Las sacciones H para pilotes n9 se la=

minan en México, por lo que serfa necesario armarlas ds placa
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soldada; las vigustas y otras seccliones astructurales no se usan
como pllotes. La seccidn H como pilote resulta sumamente costo-
sa en Méxlco y no se usa. Pueden tener clertas aplicacionas por
ejemnlo para hincar fdcilmente a travéds de arenas densas con
gravas y en los casos que la punta del pilote apoye en roca pro=
tegidndose 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 estd inclinada.

Los pilotes de tubo resultan muy costosos en México y se
usan poco. En algunos casos se puede utilizar tubdo de desperdi-
cio sobre todo de la industria petrolera a precios bajos y por
dsto se han usado en algunas obras, sobre todo en muelles, ci-
mentaclones de tanques de petréieo y de puentes en las zonas
petroleras. Los tubos de acero pueden hincarse ablertos o con
su punta cerrada. En el primer caso pueden limpiarse posterior=
mente y rellenarse de concretoj por lo general se forman tapo~
nes de suelo en su punta/al hincarse. E1 llenar los tubos de
concreto impide la corrosidn por el interior y aumenta su capa-
cidad de carga estructural. El pilote de tubo tiene la venta ja
de empalmarse fdcilmente por medio de soldadura y de cortarse
a la altura conveniente, rdpidamente con soplete. Pueden sopor=-
tar ser hincados a travds de boleos, enrocamientos, rellenos
artificiales y suelSS duros donde otro tipo de pilote pudiera
dafiarse y tiensn la ventaja de tensr poca masa lo cual facili-
ta su hincado a golpe.

Los pilotes de acero requieren de protecciones contra la

corrosidn y este problema debe investigarse en especial vnara
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cada localidad. En muchos casos se acepta la corrosidn de vor
ejemplo 1/16" de la pared y no se toma en cusnta este metal pa=
ra soportar carga. Todos los pilotes de metal requieren de re-
cubrimientos de proteccidn entre las elevaciones de las mareas
cuando estdn en contacto con el agua de mar.

Los pilotes de concreto son los que mas se utilizan en Mé-
xico debido a su bajo costo relativo. ‘

Por su forma de fabricacidn los pilotes de concreto se cla-
sifan en colados en el lugar o precolados.

Los pilotes colados en el lugar puedsen ser del tipo que uti-
lizan mdquinas especiales para construirlos o bien de los que se
cuelan directamente en agujeros perforados en el suelo. Existen
maquinas especia}es que hincan un tubo o camisa de 1dmina o de
placa de acero casi siempre ayudadas por un mandril interior.

El tubo en la mayor parte de los casos desplaza 8l suelo hacia
los lados y se hinea hasta una profundidad especificada o en el
manto resistente. Posteriormente se cuela el concreto dentro de
la camisa la cual sn algunos sistemas se deja perdida y en otros
se extras 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 pilots MacfArthur, el pilote de concrsto "comprimido",

el pilote tipo Button Bottom (botdn 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 botdn en la
punta, de concreto precolado y se deja perdida una camisa de

1dmina corrugada. En el pilote Vibro el mandril interior gol=-
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pea rdpidamente la superficie del concreto durante el colado al
éxtraer 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
presidn sobre el estrato de apoyo con lo cual ss puede aumentar
la capacidad del pilote.

En el pilote llamado Franki, que no se fabrica en México se
golpe: un tapdn de concreto que arrastra un tubo hasta el estra=-
to resistente donde se forma un pedestal; se extrae gradualmente
91 tubo agregando concreto ¥y golpedndolo.

Existen otros pilotes principalmente en Estados Unidos, ti=-
po Raymond, Monotubs y otros en los cuales se hinca una camisa de
1dmina por lo general corrugada y en ocasiones de seccidn trans=-
versal mayor hacia arriba por medio de un mandril y posteriormen-
te se rellenan de concreto sin afiadir refuerzo de varilla. Este
tipo de pilote no se usa en Mdxico por su alto costo.

Los pilotes tipo Mac Arthur, de concreto comprimido y 8l pl=
lote Vibro resultan mds econdmicos en obras grandes que los pre-
colados y su construccidn es mds rdpida por lo general. Deben de
tomarse precauciones para asegurar que no se dafien los pilotes
vecinos que no han fraguado aﬁn, 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 permanezeca perfectamente verti-
cal. En la Ciudad de Mexico slempre se han colado estos pilotes

de concreto reforzado, ya sea con varilla o con las camisas de
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Otro tipo de pilote que se ha empszado 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 simultdneamente 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 méquina perfora-
dora con una barrena, ya sea directamente contra el suelo o
utilizando una camisa de cartdn o ldmina. Este tipo de pilote puge
de usarse convenientemente en suslos cementados donde el agua
fredtica estd mds baja qus la punta del pilote y resultan muy
econdmicos. Donde el agua fredatica se encuentra alta se requie=-
re colar bajo lodo bentonftico y la operacidn se complica, asi
como la supervisidn. Es muy fdeil que por descuido caiga suelo
dentro del concreto si no se controlan los lodos y &l procedi-
miento de colado. Este tipo de pilotes se discutird cuando se
estudien las pilas ya que muchas pilas se cuelan asf.

Los pilotes pueden ser también precolados ya sea en plan-
ta o en la obra as decir que fraguan antes de ser hincados. La
seccion transversal del pilote puede ser rectangular, cuadrada,
triangular, octogonal y en general cualquier forma en la cusl
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 impondrd la estruce
tura construfda, 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 in@ispensable 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 adn 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 dafiar los pilotes en

la mesa de colado al moverlos sobre apoyos de un par de cent{me-
tros de altura en posiciones que se desarrollen momentos flexio-
nantes excesivos. Por este motivo deben tomarse precauciones pa-
ra ol manejo e izado de los pilotes precolados muy largos y evi-
tar aceleraciones grandes al moverlose.

Los pilotes precolados pueden llevar varilla de refuerzo co-
rrugada del tipo que se usa en concreto reforzado o precomprimiy
se con alambre de alta resistencia. A su vez pueden pretensarse,
por lo general en fébricas, o postensarse en la obra. La precom-
presidn del pilote tiene ventajas sobrse todo en cierto tipo de
medios ambientes hostiles por evitarse las grietas. A la vez se
tiene un pilote mds rfgido si dste es pretensado y que puede
manejarse en tramos mds largos.

Se usan pilotes tubulares de didmetro hasta un metro pre=-
tensados para obras portuarias con capacidades de cargas hasta

de 300 toneladas, 6 en otros pafses. Estos pilotes se cuelan ver-
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ticalmente en tramos cortos u horizontales en mdquinas centr{fu-
gas. Se han hincado pilotes tubulares de 1.30 metros de disme=
tro pretensados, con paredes de 12 cms de espesor y largo de 50
metros en plataformas marinas, por su resistencia a flexidn cau~
sado_por fuerzas horizontales.

Tos pllotes 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 vara lo cual se utilizan
juntas de diversos tipose.

En México se utiliza mds 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 ds 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 suslda alrede~-
dor de la placa.

Existen otras juntas patentadas del tipo de "abrazadera" o
similares que se colocan rapidamente. Las juntas deben ser capa=-
ces de tomar los esfuerzos de compresién y tensidn que se apli=
quen al vilote y deben mantener los tramos colineales. En pilo-
tes de madera antiguamente se usaba en México una junta que con=
sistfa en una espiga y una corona o arillo metdlicos que se in-
sertaban en ambos tramos pero no posefa la rigidez ni resisten=-
cia necesaria y fue causa de muchos fracasos de cimentacionss
piloteadas al desviarse los tramos notablemente de la vertical.

Para pilotes de concreto se han usado pegamentos epéxicos
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para unir los tramos ayudados por anclas. Los pegamentos epéxicos

tienen gran resistencia y su fraguado es relativamente rapido.

HINCADO DE LOS_PILOTES.

Una vez que los pilotes precolados han adquirido suficients
resistencia se procede a su hincado. E1 hincado conviane hacerlo
de poca profundidad en la Ciudad de México y la cabeza del pilo-
te se deja al nivel de plantilla por medio de un seguidor que es
nn tubo adaptado a golpear la cabeza del pilote una vez que gsta
desciende abajo del nivel de la excavacidn. Es conveniente en to-
das las obras registrar la penetracidn dltima de los pnilotes vpara
controlarlos y el establecar las elevaciones permisibles de la
punta de acuerdo con los estudios de mecanica de suelos. En la
Ciudad de Mdxico ha habido ocho edificlos de que el autor tiene
conocimiento en que ha sido necesario recimentar vor haber hin-
cado los pilotes a distintas profundidades y debido al hundimien-
to reglonal unos han "emergido" mds que otros provocéndose hun-
dimientos diferenciales que han destrufdo totalmente tres de es-
tas aestructuras y dafiado seriamente a las otras.

Los pilotes deben de hincarse a separaciones minimas entre
s/ que dependen de numerosos factores como son el tipo de pilote
.ar ejemplo si es precolado o colado en el lugar y el tipo de
~3tratigraffa y la forma de trabajar si es de punta o friccién,
~tce Por lo general no se hincan pilotes a savaracionas menores
¢3 2.5 a tres didmetros,de centro a centro de pilotes.

De acuerdo con los estudios de mecdnica de suelos se deci=-

5

4z si es necesario perforar antes de hincar los pilotes con el
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objeto de facilitar el vaso de estos a través de los qstratos du=-
ros y disminuir el riesgo de romperlos por un martilleo excesl-
vo; puede usarse un chifldn de agua para ayudar al hincado en sug
los arenosos. Para prevenir la rotura de las cabezas de los pilo-
tes debe evitarse sl gol?érseles excesivamente o golpearlos en
forma excéntrica o sin proteccidn en la cabeza. lLa cabeza del pi=
lote debs protegerss con un coifn de madera o cuerda enrollada,
del golpe directo del martillo. Algunos pilotes en la Ciudad de
México se hincan a presién con gatos hidrdulicos. Las presiones
1e hincado varfan entre 40 y 80 toneladas y en obras nuevas se
utiliza lastre de lingotes de fierro para hincar las seccionese.
lLas secciones tienen didmetros de 35 a 50 cms, se prefabrican
en planta por lo general, no llevan refuerzo de varilla sino una
parforacidn central que les sirve de gufa, de orificio de ins-
peceidn y para introduecir varilla de refuerzo colada en mortero
para unir los tramos. Este tipo de pilote resulta escondmico en
la Ciudad de México y se usa mucho en obras pequefias y en obras
donde es necesario no hacer ruido con los martillos al hilncar
y donde el acceso de las maquinas piloteadoras grandes es airf-
cil o imposible como el caso de lotes muy pequeiios o cuando es
necesario trabajar en sdtanos 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
cafda 1ibxé, 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, Alemdn, Francés, e Inglds principalmente. El martillo de
cafda 1libre se usd mucho antiguamente consistfa de una masa que
era izada y dejada caser sobrs la cabeza del pilote hinc;ho a ds-
te por efecto del iipacto. La ensrgfa que desarrolla el martil.o
es el producto de su peso por la altura de cafda midiéndose en
kilogramos metro o libras pie. La desventaja de este tipo de mar-
tillo es que la masa debe de ser grande en relacidn al peso del
pilote y las alturas de cafda grandes producen dafio en la cahe-=
za de los pllotes. Para pilotes cortos o ligeros puede emplear-
se con éxito este tipo de martillo.

El martillo de vapor levanta también una masa por medio de
la presidn del vapor actuando sobrs un pistdn y la deja caer al
final de la carrera. Este martillo golpea con mucho mds rapidez
que el de cafda 1libre dando. del orden de 50 a 60 golpes por mi=-
nuto con ensrgfas entre 7,000 y 56,000 libras pie. Los martillos
que se usan normalmente en la Ciudad de México varfan entre
20,000 y 40,000 1libras pie de energfa.

El martillo de vapor de doble efecto utiliza la presidn del
vapor en la carrera descendente para acelerar la masa e impar-
tir mds energfé; al mismo tiempo &1 mimero de golpes por minuto
puede ser hasta de 200 y en casos excepcionales hasta de 400 por
minuato. Una variedad el martillo de vapor de doble efecto es el
martillo diferencial que tiene dos pistonss 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 ds-
bido a su sencillez, bajo peso y que no requiere de calderas o
compresores. Consiste de un pistdn libre, de movimiento vertical,
que cae sobre un platp que queda apoyado en la cabeza del pilo-
te. Al bajar el plstdn comprime aire y se le inyecta combustible
diesel sl cual se incendia en la parte baja de la carrera lanzan-
do el pistdn hacia arriba y produciendo una fuerza hacia abajo que
hinca el pilote. Las energfas para estos martillos varfan entre
7,000 y 40,000 1ibras; el nimero de golpes por minuto es del or=-
den de 55 para los martillos alemanes y hasta de 100 para algu-
nos martillos americanose.

Es importante escoger el tipo de martillo adecuado para ca-
da pilote pues un martillo de poca energfa hincard con mucha di-
~{cultad o no vodrd hincar un pilote y uno de demasiada energfa
suede llegar a verforar el manto de apoyo.

Los martillos se musven sobre torras o gufas o se cuelgan
~8 la pluma de dragas. Las gufas sirven para alinear el pllote y
i arymiten que se hinqus verticalmente en la direccidn que se de-
36, Por lo general no se hincan pilotes o éngulos mayores de
_7° con la vertical.
En los Ultimos afios se han introducido los martillos vibra-
ires que consisten fundamentalmente de un vibrador mecanico que
. fija a la cabeza del pllote por medlo de pistones hidrdulicos.
1 vibracidn casi siempre proviene de dos masas excéntricas giran-

2 en sentidos opuestos y arregladas para contrarrestar las fuer-
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zas desequilibradas horizontales con lo cual se obtiene una vibra-
cidn en sentido vertical. La frecuencia de la vibracién varia no=
tablemente de 1,000 a 6,000 ciclos por minuto y las amplitudes de
desplazamientos de 3/8 a 1/2". La vibracién disminuye la friccidn
lateral en las paredes del pilote y facilita su hincado sobre to-
do en suslos no cohesivos en donde se obtlene una gran velocidad
de penetracidn en relacidn a otro tipo de martillos. Los marti-
llos vibratorios o vibro hincadores tambidn se han usado con éxi-
to en algunos suelos arcillosose. Sin embargo no pueden hincar los
pilotes a través de obstrucciones rfgidas y en algunos casos se
complementan con martillos de vapor los cuales dan la penetracién
fltima. En México se han usado vara hincar cilindros de acero y
colar pilas ﬁnicamente, pero en otros pafses se han usado para
hincar tablaestacados metdlicos en arenas a velocidades imposi-
bles con otro tipo de martillo.

Existen algunos martillos hidrdulicos que funcionan con acel
tes a presiones del orden de 5,000 libras por pulgada cuadrada
parecidos a los martillos de tipo diferencial mencionado arriva.

Es importante el buen funcionamiento del martillo en el mo-
gento que se estd registrando la penetracidn ultima. La penetra~
21dn dltima se mide en los dltimos centf{metros del hincado y sir-
je para verificar que el pilote ha quedado bien hincado. No es
an sustituto al conocimiento del suelo en el estrato resistente
ni a la determinacidn de su capacidad de carga a partir de su
rasistencia determinada en el laboratorio y de las teorfas de
~apacidad de cargae.

En el cdlculo de la penetracidn por golpe en los dltimos
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centimetros de hincado, se usa como base la energfa del martillo
y si el martillo no desarrolla el valor total por falta de altu-
ra de cafda de la masa que golpea o por baja presién en la cal-
dera o golpeo contra el terreno, etc., no se tendrd un control
efectivo en el hincado final del pilote.

El hincado de pilotes puede por si solo producir dafios a las
estructuras vecinas. En suelos arenosos la vibracidn del golpe
puede causar compactaciones a distancias grandes y causar hundi-
mientos a los inmuebles vecinos. En suelos arcillosos se desarrg
llan presiones de poro que al disiparse producen consolidacidn
del subsuelo alrededor. Se han observado también hundimientos deg
puds de hincar piiotes a presidn por el mismo motivo.

Al introducir un gran nimero de pilotes a poca separacidn
en el subsuelo, pueden producirse inicialmente expansiones impor-
tantes que dafian a los edificios vecinos y han levantado algunos
de los pilotes ya hincados separéndolo del manto resistente.

En contraste con los martillos existen los extractores que
trabajan al revés colgados de dragas. Sirven vara extraer tabla~

estacados y pilotes defectuosos.

CAPACTDAD DE CARGA.

Para el disefio del pilote es necesario conocer las prople-
dades del subsuelo ¥y especificamente 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 friceidn. Existen varias

teorfas 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
dngulo de friceidn interna (&) y su cohesidn (c). A partir de es-
tas propliedades y ciertas hipdtesis se calcula la capacidad de
carga para un cierto estrato. Estos cdlculos ya han sido tema de
la conferencia No. 2 de este mismo curso, por lo que no se repi-
te aquf.

Siempre debe tenerse en cuenta la geologfa de la zona, la
variabilidad en la estratigraffa determinada en el estudio, lo
detallado del estudio del subsuelo y el nimero de pruebas de lg-
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 determinacidn del dngulo de friccidn interna y la cohe-
sidn se hace por lo general en el laboratorio por medio de pruse-
bas triaxiales. Para escoger estos parametros para disefio debe
tomarse en cuenta la dispersidn en los resultados. Los pardme=-
tros Nq y No para el caso de oiloteﬁ/son sumamente sensibles a
pequefivs incrementos en el valor del &ngulo de friceidn inter-
na; por ejemplo el valor de Ny se duplice para un angulo de
friccidn interna de 37 1/2 grados comparado con un angulo de
friceidn interna de 33° y a su vez se vuelve a duplicar para
un dngulo de friceidn interna de 41° comparado con el de
37 1/20, De aquf se ve la importancia de determinar el dngulo
de friceidn en una forma confiable. El pardmetro N, también va-
rfa en forma semejante duplicdndose por ejemplo entre 27 ¥y 320,
Conviene que la persona que haga las pruebas de laboratorio las

interprete y especifique la capacidad de carga vara el manto
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resistente para evitar un fracaso.

~

PRUEBAS DE CARGA., -~ -~ -~ -

o Es‘co§ﬁumbre hacer prusbas de carga en pilotes ya -hincados,
en proyectos grandes cargando los pilotes a 1. 5 o dos veces la
capacidad de carga util.‘uas pruebas de carga no deben de ser-
vir por 'si solas para diseno, ‘sino complementarse “‘con éstudios
sobre lé'estraﬁigraffd y propiedades mecdnicas de los "suelos y
andlisis de handimiéntos de las cimentaciches: Asimiémq/en pilo-
tes a friccion éobre todo debe" de dejarse que transcurra un tism
po entre “e1 hincado del pilote y su Drueba9 “para permitir al sue
lo recuperar su resistencia. -
N En las pruebas de carga en pilotes de punta generalmente el
pilote tiabaﬁa tambidh por fricéidn positiva‘en los mantos supe-
riores ilegahdbrén'ocaéibnéé”mu& poca ‘carga a la punta y por lo
‘tanté 1la bruébé:%eéuita fio représentativa‘en el caso que se ten-
gan hundimientos{déxZOna pbsteriores; pues a la larga la fric-
cidn se convierte en negativa y la carga del edificio sf 1lega
al estrato résistente aumentada con la friccidn negativa. Las
bruebas de carga pueden hacerse sobre pilotes instrumentados y
entonces se mide la fuerza en el pilote a distintas elevaciones
y en esta forma si se puede interpretar el comportamiento del
estrato resistents. ILa instrumenfac%égde hacerse con medidores
de carga directamente o midiendo deformaciones del pilote lo
cual resulta muy seqcillo en pilotes metdlicos por medio de de=
formimetros eldctricos o mecanicos. Por lo general la carga se

aplica en incrementos de 20% de la carga dtil y se permite que



e

obre el incremento sobre el pilote hasta que la deformacidn sea
menor de un mildsimo de pulga®®n una hora con un mfnimo de dos
horas. La carga mayor se permite obrar durante 24 horas y pos-
teriormente se procede a descargar el pilote también en incre-
mentos. Los criterigs para la aceptacién del pilote a partir de
la carga de prueba éon muy diversos pero de cualquier forma la
geformacién a la carga de trabajo debe quedar dentro de lo per-
misible para la estructura que soportara. Debe tenerse en cuen-
ta que las deformaciones del pilote se verdn aumentadas por efec
tos de consolidacidn los cuales deben calcularse en un andlisis
separado.

Bl suscrito ha efectuado pruebas de carga en pilotes simu-~
lando la accidn de sismos con duracidn 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 dinsmicase

Tambiédn pueden efectuarse pruebas ce extraceidn que son uti-
1es en pilotes que trabajan a tensidn y en este caso se usa un

criterio parecido al de pruebas de carga a compresién.

Noviembre de 1971



NOTAS SOZRE CIMENTACIONES CONSTRUIDAS
POR EL PROCEDIMIENTO DE "po20 INDIO"
(CILINDROS Y CAJONES Lo CIMENTACION).

1.~ Introducciéne.

Los cilindros y cajones forman parte de las cimenta-
cicnes profundas, en que se busca. un estrato resistente bajo -
un suelo de mala calidad, a una profundidad econbdmica. Por su
corplicacidn, tamafio ¥y dem&s caracteristicas, solo son econdmi
cos cuando es posible transmitirles grandes €argas; razbd4n por_
la que el estrato resistente en que penetran y se apoyan debe_

ser realmente resistente.

No existe una distincidn real entre cilindros y <aj2
nes aparée de la geométrica. En México los cilindros 5€ han =
ssado mucho més, razdmn por la cual de ello-se hablar& predomi-
nantemente en estas notas, én la inteligencia de que desde el__
punto de vista de la teoria y aplicaciones de la Mecénica de -
Suelos o de los problemas constructivos ambas formas de cimen-
tacidén son muy similares, de manera dque es aplicable a las dos

lo gue se diga de una de ellas.

Los casos de utilizecidn econdmica de los cilindros_

de cimentacidn son los siguientes:

41.- Cuando existen grandes concentraciones de cargal
en un elemento de cimentacidén, como ocurre én los apg

yos de puentes de grandes clarose

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 excavacidén que haya de hacerse_
o cuando el elemento de cimentacidn profunda vaya a_

estar sujeto a severas fuerzas horizontales.

X L) ,
4.- Cuardo se necesite una cimentacidn profunca, pe-

ro la presencia ce boleos o cucalquier otro obstéaculo

2e
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hagadfimlla . hinca de pilotese.

Comoc cimentacidn profunda el cilindro tiene su com=
metidor natural en el nilote o en 1la pila, frecuenteémente més
eccndmicos, sobre todo el primero. El1 cilindro se hace venta
joso cuando la intensidad y concentracidn de las cargas dan =
lugar a un namero excesivo de pilotes en una determinada zona
o cuando 1la construccidn in situ o la hinca de los pilotes se

G5 o

dificulte por alguna causSa.

En la figura 1 se nuestran varios tipos de c¢i1lindros
y cajones, hincados o construidos de diferentes maneras. En
estas notas solo se tratara de los hincados por procedimientos
de "pozo indlol. Como puede verse en la figura la frontera en
tre piles vy atn pilotes con cilindros y cajones no estd bien_

definida.

Las figuras 2 y 3 ilustran la técnica de hincado cg
no~ida con el nombre de "pozo indio", en la que el elemento =
de cimentacidén penetra por reamocidén del material en su inte--
rior, Dpor alglin procedimiento ordenado quc garantice una peng
creocién uniforme. En las figuras 2y 3la remocidén se hace -
con cuchara de almeja y draga, lo que constituye el método --
rAs frecuente para hinca de cilindros en México. En 1la figura
4 la "inca se hace manualmente lo gue produce problemas espe-
ciales para el '‘mantenimiento de personal en la 2ona de trabas
jo, que suclen exigir 1la inyeccibn y el mantenimiento de una_

atmbdbsfera adecuada (métodos neumaticos, Fig. 4 ).

En principio, la capacidad de carga de un cilindro_
de cimentacidn puede calcularse con la ecuacidn:s

Qa Qe + 27D oo (D

[0
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€5 LCLLt

(%d s capacidad de carga tocal del cilindro de cimen
tacidn en unidades de fuerza.

(qu = capacidad de carga total en la base del cilindro
r = radio del cilindro

fs = esfuerzo de adherencia o friccidn lateral entre
el cilindro y el suelo.

D = profundidad de hincado del cilindro dentro del
suelo no afectada por socavacidén o cualquier -
efecto que influya en la friccidn lateral.

La resistencia en la hase del cilindro (Qgr) puede_
calcularse con base en la ecuacidn propuesta criginalmente por
Terzaghl (ref.1):

qu ﬂ’“.rz t.z Ct‘-’c+po(Nq4)+006 ¥ rer 0003(2)

donde:

c = cohesiébn del estrato raesistente.
Po = €8 la presién efectiva de sobrecﬁrga del suelo
a nivel de la cimentacidn, numéricamente igual
a'FHD, donde [, es el peso especifico del mate~
rial de sobrecargae
?rn es el peso especifico del suelo situado bajo el
nivel de apcyo del cilindro (estrato resistente).

La expresidén 2 estad planteada de tal manera que pro
porciona la presién neta comunicada por el ¢ilindro, 5escon—~
tando la presidu original ae la columna de suelo removida al_
colocar el cilindro. Se refiere al caso en que éen el estrato
resistente se produzca falla general bajo el elemento de ci--
mentacibn, del tipo de la preconizada originalmente por Terza
ghi con base en el mecanismo de Prandtl, pero no representa =

4 o



Oe codas maneras no se insistirdagul sobre estos tg

mas, objeto de otras comunicaciones dentfo de este Curso.

Finalmente y ccn relacidn a la ecuacidn 1 debe do--
cirse que en la gran mayoria de 1és cllculos practicos sueclce
despreciarse el valor de resistencia por fricecibn lateral, -
calculandose el cilindro exclusivamente atenido a su capaCi--
dad de carga en la base. La friccién lateral puede tomarse en
cuenta para analizar la posibilidad de que el cilindro presepn
te dificultades en la penetracidn gue por peso propio se va -
produciernde a medida que se excava en su base. Para este fin,
er, la tabla1(ref.2), se c&n algunos valores tipicos de adhe--
rencia lateral sancionados por la practica, independientemen=
te de los que puedan cbtenerse por los criterios semitedricos
en vigor. )

TABLA 1
Tipo de Suelo Friccién lateral (T/M%)
Limo y arcilla blanda 0.75 = 3.0
Arcilla muy firme 4.9 - 19.5 .
Arena suelta 1.2 - 3.7
Arena compacta 3.4 - 6.8
Grava compacta 4.9 - 9.8

Los valores de la tabla 1 pueden también utilizarse
para analisis de friccidém negativa en los casos en gue esta -
pueda presentarse. .

Un aspecto delicado de la utilizacidén de cajones v
cilindros lo constituyen las fuerzas laterales que frecuante-

mente han de soportar {viento en la superestructura de puentes
]
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corrientes, cuerpos flotantes, impacto de barcos en muelles -
etc.) tebricarente suele exigirse que la resultante de las --
fuerzas que actlien sobre el elemento quede. comprendida en el_
terclo medio de su base. Para calcular la resistencia horizon
tal de cilindros y cajones de cimentacidn, Terzahi (ref.3) -
croporciona mbédulos de reaccidn horizontal para elementds hil-
medos en suelos friccionantes y cohesivos:

Suelos Friccionantes.
}Ch ® 092768 k2 'g. o 60 (3)

Suelos Cohesivos

kh = 0.0562 E.?,’. veoo (4)
B
Los mbédulos de reacci’n resultan en T B es el =

e cm
agidmetro de cilindro en m Y 2 la profundidad de hincado tam-

bién en m, los coeficientes ky ¥ k3 deben obtencrse cc 1a -
fige 5, originalmente propuesta por Terzaghi, en la cue apa-
recen en IQ - Las fdérmulas 3 y 4 toman en cuenta la heterg

geneldadpge u%idadesa
\

N

Los médulos propuestos, multiplicados por la defor-
nucion horizontal del cilindro, supuesto un cuerpo rigido, -
proporcionan la presién (T/m2) que puede aplicarse al elemen-
to.pPara obtener la carga total puede zplicarse sucesivamentec
la Férmula despuéds de dividir el cilindro en tramos por planos
norizontales imaginarics cbteniéndose el empuje que puede ac-
tusr en cada tramo para una deformacidn dada. Para el caso de
suclo friccicnante se refiere a suelos secos o hﬁmcdos; pero
no sumergidos; el mdédulo de reaccidn en este Gltimo caso debe
considerarse como el 60% del anterior.



L1 anilisis de asentamientos én cilindros y cajones
de cimentacidn nc se tratari en este lugar, DOr hober sido o2
jeto de atencién por parte de otros profesores de este CuUursOe.
naste insistir que este es un problema que puede ser causa de:
problemas importantes cuando el proyectista se confia en la -
tradacional "no compresibilidad" de los suelos friccicnantcs
compactos (la cual muchas veces no puede ser sostenida en cl_
caso de cilindros, pues estos trabajan en ccasiones con nive-,
les de esfuerzo bastante elevados) o de los suelos arcillosos
wquros", que a veces sufren deformaciones significativas en -

lapsos considerables.

Los cilindros se hincan generalmente en México por_
~1 procedimientoc de "rozo indio", excavando generalmente con =
doaga en su interior hueco, <COn nivel de agua interior igual_
¢l oxterzor. La excavacién debe hacerse de manera que el elg

_ato desclenda por peso propio 2 lastrado, pero sin desplotic.
Ln cajones de celaas maltiples, la verticalidad del elefiento_
52 logra excavando alternativamente en las diferentes celdas.
.1 atravesar suelos blandos, sean arenas o arcillas, puede =--
usarse el bombeo como método de extraccién desde el interior_
del cilindro, inyectando agua limpia para mantener iguaelados_,
los niveles de agua dentro y fuera del elemento.

Una vez que el cilindro ha llegado a su posicibn de
proyectc se cuela su tapbén inferior, generalmente bajo agua ¥y
con "trcmpa de elefante". En ocasiones y cuando ello rcsulta
f4cil se ha extraldo el agua del interiorppor bombeo para rea

izar un colado en seco, pero los peligros que entrafia esta -
practica 9falla de fondo, abullicién de arenas, et&) segura--

mente no la hacen aconsejable en ningln caso.

En la fig. 6 se nmuestran algunas soluciones tipicas
al problema de la construccidén de cuchillas en la base del ci
lindro, para facilitar su penetracidn.



En las primeras etapas del hincado el cilindro dcbe
gularse para mantenerse én posicidne. Después si iré colocan=-
do a medida que penetra, de manera que resulta construido por
tramos. La excavacidén debe llevarse siempre adelante del elg
mento, pero no conviene que preceda demasiado o que se haga en
forma desbalanceada. Cuando el peso propio no alcanza a4 ven=
cer la friccién lateral, la penetracién del elemento puede -
ayudarse con lastre O con chiflonadoj; los chiflones deben colg
carse de manera de dar un flujo helicoidal al agua ascendente,
1a cual es la principal ayuda para eliminar la restriccidn men
cionada. Los chiflones que apuntan hacia 1a base del cilindro
se tapan facilmente durante el hincado cuando estén fijados &
el. En ocasiones, se ha combatido la friccidn lateral intro-
duciendo un lodo fluido entre la pared exterior del cilindro.
y el terreno naturale.

‘"Bl control de la verticalidad puede lograrse con -
jastre diferencial, por dragado diferencial, enderezando la -
estructura por medio de cables, gatos, etc., ayudando el hin-
cado por medio de estructuras exterlores que sirvan de guia,_
y, en los cajones mas complicados, produciendo camaras de aire
convenientemente dispuestase.

Los chiflones pueden ayudag también a este fin sien
pre que la presidén de agua sea suficlente para eliminar las -
causas de desplome, lo cual suele exiglr valores superiores =
a 86 10 kg/cmz.

Los obstéculos que representan para el hincado los_
grandes boleos, suelen eliminarse con explosivos.



La fig. 7 (ref.4) muestra una secuencia de colado ba
jo agua con un bote de fondo mévile Las figs. 8 y 9 (ref.d) -
dos secuencias de hincado tipicos. En la £ig.10 (ref.4) se -
ruastra uan procedimiento de hincado sin pérdida de forros metd
licos y colando el cuerpo de los cilindros fuera delnivel del_
agua. La fig.11 muestra una disposicidén para controlar los ta
judes de la excavacidén que se va formando bajo el cilindro.

Cajones neum&ticos

Este método es seleccionado cuando el dragado a tra-
vés de los pozos ablertos pueda causar pérdida del terreno al-
rededor del cajdén (lo gue provoca asentamientos en las estruc-
turas adyacentes), cuando obstaculos existentes impidan el hip
cado vertical del cilindro, cuando en el caso de cimentaciones
bajo agua y en terrenos tales como arenas finas o cieno, estos
fluyan bajo las cuchillas cortadoras hacia el interior.

En estos cajones la camara de trabajo (£1ig.12) esté&_
pajo aire comprimido a una presién que balancea o supera lige-
ramente la presidn hidrostética del exterior del ciiindro; con
esto se impide, el flujo de agua y de suelo hacia su interior.
Adem&s debe guardarse 1la precaucién de que las cuchillas vayan
lo suficientemente abajo de la superficie interior del suelo,_
para evitar serias pérdidas del aire a través del mismo.

Como debe asegurarse que no haya agua dentro del ci-
lindro, 1la construécién de las juntas (en cilindros de madera,
acero y concreto) deberd hacerse con mucho cuidado, asegurando
su sellado por el interior empleando pinturas, impermeabllizan-

tes o asfalto gue cumplan con este objetigo.
Las ventajas del empleo de ‘este método son entre - -
otras: que la excavacidn puede efectuarse a mano en el interior

de una cémara de trabajo "seca™, que las cbstrucciones por di-~

S .



f{ciles que sean son atacadas directamente y que se puede cong
cer el terreno de apoyo de una manera directa y, por Qltimo -
que el concreto de la cimentacibn se coloca en seco, en condif
cionecs ideales.

' Sin embargo, las anteriores ventajas se ven balancega
das por las siguientes desventajas: el proceso de hincado es =
mas lento, necesitindose adembs para lograrlo de mayor canfi--
dad de equipo y de trabajo y los hombres que trabajan en su in
terior no pueden permanecer a presiones de alre superiores a =
los 3.5 kg/cmz, limiténdose con ello la profundidad de hincado @
aproximadamente 36 m en condiciones normales.
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= APENDICE =

Se presenta a continuacibén un analilsis para
definir el claro de puente més econdmico en un c€aso Gadoe_
Apalisis tales son lo3 que generan 1a mayor parte de las ci
mentaciones sobre cilindros que se construyen én México. =
El estudio es un; comunicacibn personal, no publicada, del
Ing. Fernando Fossas R., Jefe del Departamento de Puentes

de la Secretarfia de Obras Pablicase.



CLARO EC/NOMICO DE PUENIES

1

Sea:
Costo de la pila.
Costo por metro de la parte variable de la superestructura,

H o W
fl

= Costo de un estribvo.

= Ndmero de claros en la longltud"L”= %

H B

Las demds literales de acuerdo con la figura.
El costo total C del puente serd:
C=2E + (n-1) P+ Le + LT

c=2m+-§-‘P-P+Lc+Lf

Se supone que el costo por mevro de la parte veriahle es direc-
tamente proporcional al claro (¢ = K1). Esta suposicibén es ra-
zonablemente correcta, pero la fdérmula puede modificarse para -
una consideracién de variacién exponencial.

Entonces:
2E+%P-P+1€L1+Lf

C =
%% = - L% + KL =0
1

= C

Hid

= X =< Por lo tanto

2 I
Es deeir, que el claro de un puente es el econdmico 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.

+ |

= Costo por motro de las partes constantes de la superestructurz.
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Para llegar a esta conclusidén se ha partido de la hipdétesis de
que el costo de una pila es f1jo cualguiera que sea el claro de
la superestructura que soporta; esta hipdétesis es razonablemente
cierta tratdndose de pilas tipo gravedad, y es aplicable a pilas ..
sobre c1lindros siempre y cuandd no exista necesidad de pasar de
ua ci1lindro a dos cilindros al aumentar el claro. La hipbtesis es
absurda, tratdndose de puentes sobre prlotes; en efecto, para es-
te tipo de cimentacidn, el ndmero ae pilotes e€s directamente pro-
porcional a la carys que debe soportar cada apoyo Yy, como la car-
ga DPOor apoyo crece con un exponencial de los claros adyacentes,
al aumentarse el claro se aumenta conforue al mismo exponente, -
el ndmero de piloteso

Debido & lo anterior, en el caso de puentes sobre pilotes; el - =
claro econdmico serd siempre el minimo compatible con las carac-
teri{sticas de la corriente, los matcriales de arrastre y los re-
quisitos de navegacifn s1 los hay.

Volviendo al caso de validez de hipbtesis anteriormente citado,
s1 el costo ¢ de la parte variable varfa con la exponencial "m"
del claro 1 entonces:

c= K1@
aC P n-l
== = - =5 + mIKl = 0
dl l2
Q% = nLk1®~+
1
= &
Pero K = 1n
22= lc:l_m_l
1 1
P Y
— = [ wgneiad
l2 1
P _
o = ©

Como podrd observarse, el resultado es seme jJante al anterior con
1la diferencia que en el denominador quedard el producto "lm" en
vez del valor "1" solamente. En la prdctica, el valor de "m" queda’
comprendido entre uno y dos, y normalmente se acerca & valores del
orden de 1.2 0 1.3
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CRITERIOS PARA EL DISENO ESTRUCTURAL
DE ZAPATAS VY PILOTES.

ING. CARLOS MARTINEZ

El proyecto estructural de una cimentacidn consta principalmente de las
etapas presentadas en el sigulente diagrama.

PROJECTO  ESTRUCTURL
? N CRETO
' _ ALRO < REGLAMINTOS
TECNICKS OF DISENO  ~<+——
MABMPOSTERIA

e

! A\COLAHENTOS
|

| - SURERESTRUCIURA S el

SOLICITACIONES -<<

RERCCION  DEL SOED ~oe___
CARACTOIRITIOM PEL SUBSUED

Trataremos de analizar brevemente cada uno de los pasos indicados - -~
arriba.

I.- SOLICITACIONES.

I-A: SUPER ESTRUCTURA.

Respecto a las cargas que tendrd que sooortar la cumentacion por
efecto de la super estructura, es conveniente mencionar la parte refe——
rente a las cargas vivas y accidentales. Enlos regiamentos de cons——
truccion y especlalmente en el Distrito Federal, se considera la influen
cla del area cargada en la determinacion de las cargas vivas; el crite—~
rio general, a grandes rasgos, consiste en reducir su valor a medida -
que el area tributara, para el disefio de cualquier elemento aumenta.
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Esto resulta logico ya que a medida que el area tributaria aumenta, dis-
minuye la prooabilidad de que toda ella este cargada. .

Ya que la carga directa de la superestructura a una zapata c a un-
pilote proviene de areas tributarias muy grandes, para la mayoria de —
los casos, estos elementos estardn disefiados para las menores cargas -
vivas que especifica el Reglamento.

Lo anterior resulta importante, sl 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 disefio de la cimentacion esta dominada por el efecto de-~
hundimiento, el reglamento del Distrito Federal, reduce aln més el va——
lor de las cargas vivas de disefio, debido a que ademés de la considera——
c1én anterior, existe el hecho de que los nundimientos dependen del tiem-—
po, y la probabilidad de que toda el area este cargada durante todo el tiem
po resulta mucho menor. -

En el mismo reglamento se hace también distincion para la carga ~
viva cuando se disefia para la combinacidn de cargas accidentales, debido
a su carécter aleatorio y a su corta duracién.

I-B:- ZAPATAS.

Para determinar los elementos mecanicos que actuan sobre una za-
pata, es necesario primero, efectuar el analisis estructural basandose en
clertas hipbtesis para 1dealizar las condiciones de frontera de la estructu
ra en su cimentacién. La obtencidn de las verdaderas condiciones, wmply
ca un proceso demasiado engorroso ya que existe una intervencibn entre -
suelo y estructura que define el grado de fiyac1dn de la zapata con el sue—
lo.

En la mayor parte de los casos no es comin resolver el problema -
en forma completa; resulta mas conveniente elegir la condicién mas des—
favorable para el disefio de la superestructura por un lado y para la cimen
taci16n por otro.

Sy al analizar la superestructura < supone, por ejemplo, que las -

columnas estan articuladas en la cimentacion, y conservamos la misma -
hipbtesis en el disefio de las zapatas, estas estaran calculadas para resis
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tir fuerzas horizontales y verticales pero no podran soportar la existen—
cia de un momento; resulta por lo tanto, convenmente cambiar la hipbtesis
inicial para el disefio de las zapatas, ya que, independientemente de las —
suposiciones que adoptemos, la estructura no estd comprometida a seguir
las, y resulta algunas veces 1légico forzarla a comportarse conforme a =

nuestra idealizaciéon.

Generalmente, la solicitacidn sobre una zapata queda reducida a —-—
fuerzas horizontales, fuerzas verticales y momentos, la funcion de ella-
es transmitirlos transformandolos de manera que el suelo pueda soportar
los; obviamente la zapata, por ser un elemento de transmisibdn debera re
sistir los elementos mecénicos de la superestructura y los resultantes de
la reaccibdn del terreno.

La reaccidn del terreno implica nuevos problemas, ésta puede va——
riar dependiendo de la rigidez de la zapata y las caracteristicas del suelo.

I-C: PRESION DE CONTACTO.

La presidn que actua entre la base de la cimentacion y el suelo, re-
cibe el nombre de "presidn de contacto". Resulta importante la determi-
nacidn de la forma en que se distribuye esta presidn porque de ésta se ob
tendran los elementos mecanicos que deberé resistir la cimentacidn por—
efecto de la reaccidn del terreno.

En el caso de zapatas rigidas, por necesidad los asentamientos de -
la base de la zapata seran unformes, por lo que la distribucidn de presio
nes en la base de esa zapata es 1déntica con la distribuciédn de carga re——
querida para producir asentamientos uniformes del area cargada. St el-
subsuelo consiste de un material perfectamente elastico, de arcilla o de-
arena conteniendo capas gruesas, de arcilla blanda, un area uniformemen
te cargada adopta la forma de una campana. Para obtener asentamientos
uniformes seri necesario cambiar parte de la carga del centro a las ori-
llas, por lo tanto, la presidn de contacto en la base de una cimentaci1b6n ——
rigida aumentara en los puntos de pequeios asentamientos y disminuira =
en los de asentamientos mayores hasta que el diagrama de presidn de con
tacto sea el que produzca asentamientos uniformes.

A partir del anilisis eléstico de Boussinesq para una zapata rigida-—
circular, se puede obtener una distribucion como la de la fig. (1).
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La presidn en el centro seré la mitad de la uniforme, incrementan—
dose a medida que se acerca a los extremos, en donde tebricamente se —
wuelve infinita. Realmente, en los extremos existe una fuerte concentra—
c16n de esfuerzos que provoca una plastlﬁcamén gue redunde en una nueva
redistribucidn como la de la lfnea (a) de la fig. (1).

La distribucidn de la presibn de contacto para una cimentacién rigi—
da soportada por un suelo no cohesivo se muestra en la fig. (2). En este-
caso, la presidn es mayor en el centro y disminuye hacia las orillas.

Para zapatas flexibles, la distribucidn de presiones dependera de la
relacién de rigidez entre la zapata y el suelo, una medida de la rigidez -
del suelo es el llamado '"coeficiente de reaccion' que resulta de la ideali-
>acidn del suelo como un resorte, las unidades de este coeficiente general
mente son kg/cm3 y se puede definir como la fuerza necesaria para def‘or_~_
mar un centfmetro un area cargada de un cmg de suelo.

De esta forma el suelo puede ser representado como una serie de re
sortes independientes e igualmente espacilados. EIl error introducido por—
este modelo es mayor para vigas cortas y r{gidas, pero resulta menor pa
ra el caso de vigas largas y flex.bles.

E1 cilculo para el caso de una cimentacidn flexible en un medio e1é§_
tico discreto resulta muy laborioso y trae consigo complicaciones matema
ticas de importancia, algunos casos relativamente generales pueden ser =
obtenidos a partir de lineas de influencia y tablas calcutladas de antemano
gue aparecen en manuales especializados.

’
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En la préctica es comiin suponer la distribucion de presiones a par
ti1r de una linea recta determinada por el tipo de solicitacién y suponiendo
un comportamiento elastico uniforme. Esto, el algunos casos, puede con
ducir a subestimar el efecto de la presién de contacto escogiendo mmphfl-
caciones que resulten del lado de la seguridad.

S1 la diferencia entre la distribucidn de presiones calculada y la —-

real resulta muy grande y del lado de la inseguridad, el riesgo puede ser
eliminado indrementando los factores de seguridad.

La suposicion de una reaccidn lineal, permite determinar la distri-
bucion de presiones para el caso de una zapata sometida a carga vertical—-

y momento, resulta cast primitivo tratar de fijar esta distribucion para -
hipbtesis no lineales.

Para este caso, y usando una distribucidn lineal, existen 2 posibili-
dades en la forma de la reaccidn del suelo dependiendo de la relacibn en—-
tre el momento y carga axial.
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L - ssfuerzos en el suelo resultarén de la suma de los producidos por el mo
mento (@m) y los de la carga (p). Para el caso de la Fige 3 la relacién-
entre el momento y la carga axial es tal, que los esfuerzos Um<{Tp provo =
cando solamente compresiones en el suelo. En la fige 4 se presenta el caso
en que Um<0p aqui, la distribucién de presiones presenta una zona (a=b) en
la que el suelo esté sometido a esfuerzos de tensién que no puede soportar,
esto conduce a considerar unicamente como efectivo el diagrama entre by-
c y despreciar la zona en fensidn.

I-D. PILOTES

Los pilotes deberdn resistir solicitaciones adicionales a las de las zapatas, -
éstas pueden ser enumeradas como sigue:

a) Compresién bajo las cargas verticales permanentes de disefio

b) Compresién provocada por fuerzas de friccién negativae

c) Compresién causada por las fuerzas de impacto durante su hincado.
e) Flexién provocada por fuerzas horizontales,

f) Flexién por excentricidades en la aplicacién de la carga definiti-
va.

g) Efecto de esbeltez en las porciones que no estén soportadas laie -
ralmente.,

a) Sobre las solicitaciones por cargas verticcles, éstas pueden ser obtenidas-
a partir del andlisis de la superestructura con las consideraciones mencio-=
nadas anteriormente.

b) Cuando el pilote se encuenira apoyado sobre su punta, en casos como el-
del Valle de México, el hundimiento natural de! valle introduce fuerzas -
en las paredes del pilote que serén funcién de su drea y de la friccién -
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 =
mento cuando no son tomadas en cuenta.



c)

d)

La fuerza aplicada ol pilote durante su hincado, resulta de la ampliacién
dindmica del peso del martillo usado. Esta solicitacién puede ser calecula
da en funcién del peso del martillo, altura de caida, velocidad del movi
miento del martillo y de la resistencia que opone el pilote a ser hincado.

La teorfa del impacto dinémico implica que la capacidad Gltima del pilo-
te es la misma que la resistencia Gltima al hincado y conduce a la llama_
da férmula dinémica de hincado. La férmula puede ser vtilizada tanto --
para valuar la fuerza de impacto como para deducir la capacidad de car-
ga del pilote.

En las cimentaciones sobre pilotes, las cargas de trabajo generalmente son
compresiones directas, los esfuerzos debidos a flexiones durante el trans -
porte y almacenamiento de los pilotes resultan de importancia ya que pug
den provocar tensiones en materiales cuya resistencia a este esfuerzo es -
nula. El preesfuerzo en pilotes precolados en la mayoria 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.

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 distribucién de reacciones horizontales del suelo, dependeré fundomen-
talmente de la relacién de rigideces entre el pilote y el suelo. La sim -
plificacién del coeficiente de reaccién resulta gtil para idealizar la inter
accién como la de una viga en cimentacién eldstica. Otro factor que in
fluye en la distribucién de la reaccién, es el grado de libertad al giro -
que presenta el pilote en su extremo SUPEerior e

Para determinar con presicién aceptable la influencia_del terreno en los =
elementos mecénicos que debe soportar el pilote a lo largo de su altura -
cuando &ste estd 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 gréficas adimensionales para determinar las deformaciones y -
elementos mecénicos de pilotes para diferentes relaciones de rigidez entre
suelo y pilote, Las ‘gréficas foman una forma parecida a las figuras si ==
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En las gréficas de la figura 5 se puede observar la variacion 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
mento en su extremo libre. En la figura 6 se presenta la variacién de -
los mismos factores para una fuerza horizontal en el extremo libreo

Las gréficas se presentan para diferentes valores de [ = (5£)¥ sien -
do (f), el coeficiente de variacién del médulo de elasticidad del suelo ==
con la profundidad, y Ei las propiedades de rigidez del pilote, Esta va-
rigble repicsenta la ielacién 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
eje del mismo, esto provoca una excenfricidad que puede ser analizada co
mo la combinacién de una carga axial y un momento en el extremo supe -
rior del piloté, Los efectos de ambos elemenfos mecdnicos pueden ser de-
terminados por separado, utilizando para el caso del momento, gréficas 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 dependerd de la magnitud de este confinamiento,

El soporte lateral proporcionado por casi todos los suelos excepto los muy-
suaves o casi fluidos se ha visto generalmenie que es suficiente para evitar
que el pilote falle por pandeo en las porciones enterradas.

Para pilotes en los que una parte esté embebida en agua, lodo o arcilla =
blanda incapaz de soportar carga y que estdn disefiados por resistencia en-
la punta o por friccién en su parte inferior, debe revisarse el pandeo.

Se ha demostrado teoricamente que debe verificarse el pandeo solamente -

I fﬂ
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en donde C representa el coeficiente de reaccidn horizontal del suelo por
el ancho del pilote.

11, TECNICAS DE DISENO

li-A.~ ZAPATAS:

En su gran mayoria laszapatas se construyen en concrefo, las consideracio=
nes para su disefio deberdn estar basadas en las especificaciones correspon-
dientes de los reglamentes especializados. Los mds comunes en nuesiro me
dio son los del A.C.l. y el del Departamento del Distrito Federal. Men~
cionaremos brevemente partes importantes de cada uno de ellos.

Debido a las caracterfsticas 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 disefio esta regido por la -
combinacién de las cargas muertas, vivas y accidentales més desfavorable.
#



El esfuerzo cortante admisible en zapatas, que puede tomar el concreto
sin refuerzo especial, no podrd ser mayor que

Vez = 05 Vipe

Este valor es el doble del aceptado para trabes y columnas, En caso de
que el esfuerzo calculado sea mayor que éste valor, deberé reforzarse la

seccién, pero no se puede aceptar que . Esta condicion es -
més liberal para ofro tipo de elementos en los que se permite reforzar -=
hasta .

Se consideran como secciones criticas para el disefio por adherencia y --
flexién las siguienres.

a) En zapatas que soportan elementos de seccién rectangular de concre-
to o elementos apoyados en bases metélicas, el plano tangente verti
cal a la cara de dicho elemento o placa.

Traténdose de elementos de seccién circular, el plano vertical tan -
gente a la cara de un elemento de seccién cuadrada, concénirico -
con la circular y de igual érea que ella.

b) En zapatas que soportan muros de piedra o tabique, la seccién medi_
da entre el palo y el eje del muro.

Para el disefio por tensién diagonal, se tomard a % hacia afuera de-
la seccién critica para flexién. Se disefiaré para resistir una fuerza
cortante igual a la resultante de cargas y reacciones que obren en -
la zona limitada por la seccién critica de tensidn diagonal .
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En las figuras ( 7 y 8 ) se muestran las secciones criticas para flexién y adhe
rencia (a=a) y las criticas para tensién diagonal (b-b).

En la figura (9), la seccién (f-f) deberd soportar la presién del érea (A).

Se ha encontrado que para zapatas de columnas, la distribucién 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 bordoss 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 magyor momento,

Una fila por flexién ocurrifa Gnicamente una vez que todo el refuerzo en la-
zapatae haya alcanzado su limite de fluencia,

-B  PILOTES:

En el andlisis de solicitaciones mencionado anteriormente, hablamos del efecto
del soporte lateral de los pilotes y hemos concluido que en la mayoria de los
casos, éste es suficiente para prevenir el pandeo; por lo tanto, los pilotes de
berén disefiarse como columnas cortas y su disefio estard regido por las espec:;_-
ficaciones para este tipo de elementos.

Para los casos en que existe posibilidad de pandeo, o el pilote esté solicita-
do por la combinacién de flexién y carga axial, su disefio deberd 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 friccidn,

En la mayor parte de los casos, baséndose en las especificaciones de los re -
glamentos, 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 friccién son-
muy diferentes,

Esta diferencia nos hace construir pilotes cuyo disefio no estd 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 pilofes.

v
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Este efecto puede ser disminuido si el disefio estructural se base en la teo=
ria de resistencia Jltima en donde el factor de seguridad es mucho mds con
trolable,
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CIMENTACION POR MEDIC DE PILAS, /

JUAN J. CORREA RACHO, 1,C.,M.en C,

No existe una frontera bien definida entre los pilotes y las pilas de cimenta
cidn, pero generalmente esta Gltima denominacion 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
cavacmn o perforacuon previa y que pueden tener una ampliacion en su base, denoml
nada “campana”,

Este procedimiento se ha usado mucho en la construccién 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 excavacién a mano nas
ta la profundidad de desplante, posteriormente introducir el armado y finalmente
rellenarla de concreto, Aunque a primera vista el procedimiento parece sencillo,
en la préctica puede ser muy laborioso y costoso debido a la necesidad de emplear
ademe y a la presencia del nivel fredtico,

En el afio de 1950 se empled por primera vez este procedimiento en la ciu-
dad de México, en la recimentaciédn de una estructura apoyada sobre pilotes de -
madera trabajando por punta, la cual presentaba fuertes hundimientos diferencia-
les,

La estratigrafia en el lugar es, a grosso modo, la siguiente: un depdsito -
superficial de limo poco compacto de unos 5 m, de espesor, interestratificado con
capas de arenq, un depésito 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
20 depésito de arcilla de unos cuantos metros de espesor, y de mayor resistencia
y menor compresibilidad que el depdsito superior,

El nivel fredtico 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~
cién ademada de unos 2 m, por 2 m, de seccidn y |5 m, de profundidad, En ella
se encontrd que los pilotes entraban y salian de la excavacién, con inclinacio
nes hasta de 30° y quiebres en las juntas entre los tramos por la falta de rigidez
de dichas juntas,

Se decidib tomar las cargas del edificio mediante pilas cilindricas huecas
de concreto armado, de 1,20 m, de didmetro exterior y 0,60 m, de didmetro interior
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apoyadas a 24 m, de profundidad por medio de una campana de 3 m, de diémetro,
Se construyd una pila por cada una de las columnas més cargadas, habiéndose com
pletado la recimentacién con pilotes precolados de secciones, hincados a presion
hasta el mismo estrato resistente, para recibir las columnas més ligeras, Previamen
te a la recimentacion se construyeron 2 pozos profundos para abatir aGn més los ni
veles piezométricos y el nivel fredtico. El procedimiento constructivo se puede -
observar en la figura |, Primeramente se apuntalaba la columna por recimentar, en
varios niveles y de acuerdo con su carga. Posteriormente se efectuaba una excava

cién a cielo abierto hasta unos 2 m. de profundidad, por debajo del lecho inferior
de las trabes de cimentacidén, A continuacién se armaba dentro de la excavacidn,
un cilindro de acero de 1,80 m, de longitud y 1,20 m, de diémetro, uniendo sus 2

mitades mediante una junta impermeable, Este cilindro se hincaba mediante gatos,
hasta el fondo de la excavacién inicial, posteriormente se hincaba un 22 cilindro
sobre el anterior, hasta empotrar su cuchilla er los depésitos de arcilla impermea-
ble, procediendo a efectuar la excavacién a mano, y ademando con medios cilin-
dros de acero armados en el lugar hasta llegar a la profundidad de desplante, co-
mo se guede observar en la figura 2, Posteriormente se introducia el armado por -

seccianes y se colaba recuperando el ademe,

Cuando en el subsuelo se presentan numerosos estratos permeables y el nivel
fredtico 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 el diGmetro cel inferior en unos -
5 e¢m. En esta forma se pueden hincar varios cilindros hasta llegar a la profundidad
de desplante, pudiéndose abrir una campana (Fig, 3).

Los métodos de excavacidn a mano descritos, han sido reemplazados por
otros més répidos y econdmicos, a raiz del advenimiento de las maquinas perfora-
doras de gran digmetro, como las que se muestran en las figuras 4, 5, 6 y 7,

La méquina Williams opera a base de rotacién una broca helicoidal a la
cual se le aplica ademds 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 centrifuga, quedando alrededor de la perforacién, Es necesario que el
material tenga cohesién para que pueda ser extraido por esta broca,

La maquina Benoto tiene un sistema de gatos mediante los cuales hinca un
tubo de ademe, imprimiéndole un movimiento de semi-rotacién horizontal y ofro
vertical; ademés tiene un cucharén, 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 perforacién, las que en su extremo
inferior llevan un bote, La descarga del material producto de la perforacidn se
hace jalando el bote hacia un lado de la perforacién y abriendo el fondo de di-
cho bote,

En Europa se han desarrollado extensamente, ademés, los procedimientos
de perforacidn a base de circulacidn inversa de lodos, como el que se muestra
en la figura 7, En dicho procedimiento, el ataque se efectia por medio de una
broca trabajando a rotacién, las barras de perforacién son accionadas por una me
sa giratoria y constituyen la tuberia de succiédn de una bomba que absorbe los ~
productos de la perforacién y el lodo bentonitico, el cual mediante un proceso
de cribado es regresado a la perforacién 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 pifién el cual le imprime un movimiento de rotacién a las
barras de perforacion, las que pueden tener en su extremo, diferentes dispositivos
de ataque,

La descripcién anterior no pretende ser exhaustiva sino unicamente dar -
una idea de cuales son los equipos més usuales actualmente y de la forma en que
trabajan,

Para tlustrar el empleo de las maquinas perforadoras en la construccién de
pilas con un nivel fredtico cerca de la superficie se describirdn 2 casos,

El primero se refiere a una obra ejecutada en la ciudad de México en la
que se cimentaron 3 edificios de |7 niveles con 200 pilas precoladas con didme-
tros exteriores variables entre 1,00 m, y 1,50 m,

El subsuelo en el lugar estaba formado por un depésito de arcilla blanda
con boleos aislados hasta una profundidad de 17 m., a partir de la cual se loca-
lizd un depbsito de arena poco limosa muy compacta, El nivel fredtico aparecis
a una profundidad del orden de los 6 m,

Las pilas se proyectaron para apoyarse a los |7 m, de profundidad,
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El procedimiento constructivo empleado fue el siguiente. Primeramente se
procedid a ejecutar las perforaciones con méquina rotaria 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 tenian placas de acero sol;';lcdcs al refuerzo longitu-
dinal, las cuales servian para unir unas con otras mediante soldadura (Figo 9.
Siguiendo este procedimiento se unian 4 secciones las cuales eran introducidas
a la perforacién respectiva (de un diémetro ligeramente mayor que el exterior de
las secciones) mediante una groa 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 simulténeamente
jalando hacia arriba los tarugos que los sujetaban, cayendo la ptla desde una altu
ra de 7 m., hasta descansar en el estrato resistente (ver figura 10), Posteriormente
se bajaban las secciones restantes y se soldaban interiormente, las uniones en el
lugar, sobre el nivel de aguas fredticas, La Gltima seccion estaba provista de va
rillas de anclaje para ligar la pila con las trabes de cimentacion (Fig. ) Final=
mente se colaba el tapdn inferior, bajo agua, con tubo trémie (Fig. 12).

En el primer edificio se comprobd la resistencia del estrato de apoyo en
cada pila mediante pruebas de penetracién normal, Los hundimientos observados
han sido practicamente nulos con respecto a un banco de nivel profundo.,

El segundo caso se refiere a una cimentacién para un edificio comercial
localizado en la zona de transicidn entre los depdsitos volcénico-lacustres y -
los de las méargenes del antiguo lago de Tenochtitlén,

El perfil de suelos simplificado era el siguiente. Estratos alternados de
arcilla con materia orgénica y arena poco compacta hasta una profundidad de
Il m. Un depésito 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 arquitectdnicos 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 fredtico a 9 m. desde el nivel de la banqueta, estando original
mente a |.50 m. de profundidad. a

Como las presiones de poro eran nulas en el estrato resistente se deci-
di6 proyectar una cimentacién a base de pilas coladas en el lugar y apoyadas
a una profundidad de 23 m,



1

El procedimiento constructivo fue el siguiente Primeramente se hincaron
tubos de ademe hasta una profundidad de 15 m, (Figs, 13, 14y 15), Como la arci
Ha es impermeable, el agua fredtica 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 presién de poro era nula, El paso -
S|gu1enfe consistid en limpiar con una perforadora el |9fer|or de los tubos de ademe
hasta el éstrato resistente y abrir las campanas en seco y a mano,

El colado del concreto se efectud mediante un tubo "Tremie", al mismo -
tiempo que se recuperaba el ademe con el auxilio de gatos y una gréa (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-
beria de ademe, habiéndose tomado la resolucién de demoler toda la porcién --
afectada, En las pilas faltantes se cold un tramo adicional de 2 m, para equili-
brar la presién del agua, el cual se demolid posteriormente,

En algunos casos de construccidn de pilas con nivel fredtico muy superfi-
cial se recurré al ademado de la perforacidn con lodo bentonitico 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
ciones de la seccidn transversal si la densidad del lodo es inadecuada, -

Con relacién a la capacidad de carga de las pilas, se debe hacer hincapié
que éstas siempre se proyectan para trabajar por punta, ya que los depésitos supe-
riores al de apoyo son de resistencia menor, Para el célculo de esta capacidad se
puede hacer uso de alguna férmula, como las de Terzaghi, Meyerhof o Berezantsev,
teniendo siempre presente sus limitaciones, ya que ninguna de ellas representa el
fendmeno 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 friccion nega-
tiva por consolidacién de los depésitos arcillosos superiores al de apoyo, la dis-
minucién de la presidn de confinamiento sobre la capa resistente al "colgarse" el
suelo suprayacente del fuste de las pilas y, por consiguiente, la disminucién de
la capacidad de carga cuando el suelo no es cohesivo y por Gltimo, el aumento
de la presion efectiva en el estrato resistente por disminucién de la presién de -
poro, incrementando la capacidad de carga,



i Actualmente la confianza que se tiene en la resistencia de los depdsitos
arenoses compactos ha conducido a recomendar cada vez mayores cargas, ==
olvidando que la trituracidn de las particulas puede ocasionar hundimientos que

pueden ser peligrosos para el buen funcionamiento de’ las estructuras,
¢

T

Los procedimientos de construcciédn afectan tgmbién la capacidad de -~
carga de las pilas, como por ejemplo, cuando el estfato de apoyo es arenoso,
pero con un alto contenido de arcilla, su resistencia puede disminuir después
de la perforacién si ésta se encuentra llena de agua, por expansién de la arci-
la.

Para tomar una decisién respecto al empleo de pilas o pilotes, seré ne
cesario considerar varios factores, siendo los més importantes los siguientes:

1.~ Magnitud de las cargas y claros entre columnas.
2,- Condiciones geotécnicas
3.~ Condiciones hidraulicas,

Un disefio estructural a base de grandes claros y con fuertes concentra
ciones llevard a pensar en una probable solucion a base de pilas debido a su_
mayor capacidad de carga, por lo que | & 2 elementos agrupados por debajo -
de las columnas podrén tomar toda la carga, reduciendo notablemente la es-
cuadria de las trabes de cimentacién,

La presencia de un estrato resistente o roca a poca profundidad hace
més econdmica la solucién 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, habré que pensar
en eliminar las soluciones a base de pilotes y recurrir a pilas o cilindros,

La presencia de un nivel fredtico superficial incrementa mucho el -
costo de las soluciones a base de pilas, por lo que en tales condiciones serd
preferible el empleo de pilotes, si los demés factores son favorables hacia -
su empleo, El abatimiento de los niveles piezométricos en los estratos permea
bles hace menos critico el problema del agua en la construccién de pilas. B

Finalmente un punto que conviene considerar es el de el cdlculo es-
tructural de las pilas de concreto, En los disefios estructurales se observan -

# # #



soluciones con un alto porcentaje de acero y otras con un porcentaje muy bajo,
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 aplicables a estos elementos.
Por lo anterior, se recomienda disefiar las pilas como piezas cortas y considerar
porcentaies%e acero inclusive menores que los que permiten las especificaciones
para columnas de concreto,

Diciembre de 1971
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l.- INTRODUCCION

Esta parte del curso se referiré a los procedimientos de célculo 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) Anélisis de "muro ademe”
b) Andlisis de reticulas de cimentacién
c) Andlisis del efecto de la eliminacién de juntas flexibles en el tinel.

Aunque casi todas las estructuras del "Metro" por ser subterrdneas, estdn intima -
mente relacionadas con el suelo, debido a la escacés de tiempo, se han e legido

estos 3 tipos por ser considerados de importancia principal.

J
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.- ANALISIS DE MURQO "ADEME"

.- GENERALIDADES

Dadas las caracteristicas de! suelo de la Ciudad de México y, la localizacién de
las Ifneas del "Metro", sélo en ciertas zonas fue posible hacer excavaciones -
con taludes para la construccién de tinel y extaciones. En donde no fue posible
se colaron, bajo lodo, muros de concreto con el fin de soportar, previo apunta-
lacimiento, el empuje del suelo incrementado o no, segin el caso, por la sobre-
carga que representaba la existencia de edificios cercanos. Estos muros son los -

que aqui’ se llaman "Muro ademe”.

n.2. EMPUJE DE TIERRAS.

De los sondeos y pruebas de laboratorio realizados se obtuvieron, para cada zona,
los empujes de tierra a los que estarfan sometidos los muros adicionando el efec-
to de sobrecarga que representaban las construcciones vecinas. Estos empujes, -
calculados con la teoria de Rankin representaron las cargas para el inicio del -

andlisis.

Conforme la excavacién aumentaba, se hacia necesario colocar puntales, lo que
hacia que el diagrama de presiones tendiera al de Terzaghi con una forma trape-
cial. .sio0s diagramas fueron proporcionados por el Departamento de Mecénica de

Suelos.

i
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1.3.- PROCEDIMIENTO DE CALCULO.

El procedimiento de célculo, basado en el de construccién, consistié en los si-

guientes pagos a partir del colado de los muros:

a) Excavacién hasta un cierto nivel determinado por la localizacién de -
la losa de techo o la resistencia del muro. En esta etapa se considera como em

puje el de Rankin.

b) Colocacién del primer nivel de puntales y excavacién hasta otro nivel
determinado por la estabilidad del muro. En esta etapa y en las subsecuentes se

considera como empuje el de Terzaghi.

c) Colocacién del segundo nivel de puntales y excavacién, hasta otro cier
to nivel determinado por la estabilidad del muro, resistencia de los puntales o -

resistencia del muro.

d) Esta y las demés etapas, en caso de existir, fueran iguales a la ante -

rior.

~

A continuacién se reproduce el célculo tipico de un muro ademe.




.- ANALISIS DE RETICULAS DE CIMENTACION

..~ GENERALIDADES:

En pléticas anteriores se expusieron ya métodos para el andlisis de reticulas de
cimentacién. Con objeto de no abundar en el tema se presenta aqui, exclusiva
mente un problema resuelto en comput adora con el sistema STRESS. Dicho proble

ma es la cimentacién del edificio del acceso poniente de la Estacién Juérez.
1.2.-  PROCEDIMIENTO DE CALCULO

Conocidas las cargas bajadas hata la cimentacién por las columnas, se anulé la
excentricidad mediante el uso de lastre. Supuesta la reaccién del suelo como -
uniformemente distribuida, se calcularon las dreas tributarias correspondientes a -
cada columna y multiplicandolas por el valor de la reaccién se obtuvieron las -
reacciones-concentradas "Q" en cada una. Estas sustraidas de las acciones "P" -
dieron como resultado un sistema de cargas "P-Q", en equilibrio, que es el que-

<

se aplicé a la cimentacién.
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Con los valores de descarga por columna y con las areas tributarias de cada nu-

do de la cimentacidn, se procede o calcular las fuerzas "P - Q" .,

Peso total de la estructura 8 123.79 ton

Area total de la cimentacién 735.50 m2

Carga sobre el suelo : 8 123.79 = 11.045 Ton/m2

—735.50
Nudo Area Q P P-Q
Tributaria
1 12.41 137.09 236.67 - 99,58
2 20.74 229.09 269.55 - 40.46
3 22.10 244,10 288.21 - 44,11
4 27.88 307.94 340.57 - 32,63
5 19.21 212.18 212.21 -100.03
6 21.90 241,89 318.65 -7676
7 36.60 404.26 368.49 35.77
8 39.00 430.76 394.77 35.99
9 49.20 543.42 473.84 69.58
10 33.90 374.43 451,84 - 77.41
11 21,90 241.89 347 .46 -105.57
12 36,60 404.26 396.50 7.76
13 39.00 430.76 431.05 - 0.29
14 49,20 543.42 468.72 74.7y
15 33.90 374.43 457 .41 - 82.98
16 27.74 306.40 361.62 - 55,22
17 46.36 512.06 500.57 11.49
18 42.25 466,66 448,09 18.62
19 53.30 588.71 400.15 188.56
20 56,50 624.05 534.70 89.35
26 17.11 188.99 108.46 80.53
27 28.70 317.00 214,31 102.69

735.50 8 123.79 8 123.79



P.X=M = 3915.13

P.Y =M = 7 510.89

P=3915.13 =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 24,65 = 30.065

P=3915.13 = 723.015 + on

P =7 510.89 = 722.896

————————————

10.39

/8



" 123,79 4= 723 = 8 846.79 ton.

)= L L4679 = 12,028 ton/m?
/55,50
K - 12.028 = 11,0889
11.045
Mudo P Q' P-Q’ X Y (P-Q")X (P-Q")Y
. 236.67 149,28 - 87.39 10.00 10.00 - 873.90 873.90
2 269.55 249.46 - 20.09 13.90 10.00 - 319.43 200.90
3 288.21 265.84 - 22.37 22.20 10.00 - 496.61 233.70
4  340.57 335.35 - 5.22 28.90 10.00 - 150.86  52.20
5 312.21 231.08 - 81,13 38.60 10,00 =3 131,62 811.13
6 318,65 263,43 - 55,22 10.00 16.00 =~ 552,20 883.52
7 368,49 440,24 71.75 15.90 16.00 1 140.82-1 148,00
8 394.77  469.09 74,32 22.20 16.00 1 649,90-1 189,12
9 473.84 591.77 117.93 28.90 16,00 3 408,18 -1 886.013
10 451,84  407.76 - 44,08 38.60 16,00 -1 701,49 70%
11 347.46 263.43 - 84,03 10,00 22.00 =~ 840.30 -1 848...
12 396,50 440,24 43,74 15,90 22,00 695.47 ~ 947 T
13 431,05 469,09 38,04 22.20 22,20 4 49 - 87
14 468,72 591.77 123,05 28.90 22,00 3L 0,14 270
15 457,41 407.76 - 49,65 88.60 22.00 -1 9 .49 -1 09 .
16 361,62  333.68 - 27,94 10,00 28,00 -~ Z2/v.«0 78,52
17 500,57 557 .62 57.05 15,90 28,00 907.09 =1 597,40
18 448,04 508,19 60.15 22,20 28,00 1 335.33 -1 684,20
19 400.15 641,09 240,94 28,90 28,00 6 963.17 -6 746,32
20 534,70 679.57 144,87 38,60 28.00 5 591.98 -4 056.36
26 108,46 205,83 97.37 22,20 32.20 2 161,61 =3 135,31
27 214,31 345,22 130,91 28.90 34,60 3 783.30 -4 529,48
33 723.00 000,10 -723,00 30.065 32,20 =2 176.99 23 280.60
8 846.79 8846.79 (P-Q)=0 + 38.19 + 275.18

24



-
/

}
FirHa | PROYECTO NO

! {69 | o T f A ST
_/ losscnnvcncuié/m;%fm*$”/Mk J
| A———

HOJA NO

\\

~

Lo
iz A s D] = %/ﬂ/é |.
|
i
4
ZC 347 27 7S 34 5 2& S Y
'Bo so 1e.sJ
-]/ 3/ 57 Z¢
22 3¢ 2z =2 2y 30133 Ao
-l L/ |
» ’-I (¥} ~ ) .
2 27 2 '\_) e
|
722 x4 7.7 i 25 2d )
/A 43 186¢ /5. Se -
= o 2y =9
/A2 Z< 22 22 2 ;& - A,s’
A ; -§.29 4 S .
/(_9 /\-:)7 / 7 - // :)
P g g /d 7 i /0
Z4.77 2499 i PR s B o4
14
5 ¢ /
2 2 13 ~ < 7 N
7 4 /1 . 365 2% o2
(065 et ! 37
b . i
| 390




.TRUCTURE, CINMENTACI.

NUMBER OF-JOINTS

NUMBER OF SUPPORTS «

\UMBER OF MEVMBERS
JUMBER OF LOACINGS
TYPE PLANE GRID
METHOD STIFFNESS

TABUUATE ALL

JOTNT ,COCRDINATES

O O =) O - 2 RO

':'.UO 1l‘o‘)0
15,90 10.00
.22.20/ lO.Gu
-~ 28,90/10,00
38,607 10.0C
10. 00/16.03
~“15. 90/16.00

22.20 ’6.06
28.90716.00
10 38.60716.00
11 "10.00722.5C
12°15.,907/22.00
.3 224207 22400
U4 28090722400
)5 38,60702.07
e 10.00728.°
'7 15.90/28.
18 22.20724.

19 28. 90/40.

20 38.60'2 2
21 1@.00/5' vy
22 15.9‘)/./_ LU
23 224207 52.°0
24 28. 9"3“ 20
’25 38 60 _14_-4'
26 22.2. 3400
27 28.5u734.060
VA 3a.fu/34 60
29 Ueun/ 10400
FU 58.6L~7 (; e UV
31 48.60734460
37 10.00742.60
23 37,06 32.
Z4 304067 34.

ENBER PROPERTIES PIISMATIC AZ

TIIPU 35
6 THRU 49 AL
6 THRU 51
52 ThRU 5z

S\/
20
617

1.4" IY
AZ 112
Al l.44

MEMBER INCIDENCES

1 1 2
¢ 2 3
3 3 4
4 4 5
- 2 1
¢« 3 b
7 4 9
R
18
10 n 9
. 410
L2 7 12

?

1e 7T 1IX
IY De1325 IX 114 1590
Joe J77 Ix 20{38)

" . LS.. JU’) Z

1e12 1Y 1 &1820 IX D.007%0
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L7 15 1s
18 14 13
{9 12 17
20 13 14
21 14 19
12 16 17
'3 17 18
24 1o 19
5 19 20
6 17 22
'7 18 23
'8 19 24
'9 23 24
ic 24 33

' .3 25
.0 34
>4 28
Muow RELEASES
TND MOMENT Y
'3 END MCMENT X
}4 START MOMENT Y
35 START MCMENT X
SOMSTANTS £ 4357°C .0 ALl

- e . -y
(AT o c T o I ol

.O0ALING

3CINT LOADS

3 FORCE ¢ -nTe39
2 FORIE Z -Zve 9
- FUCE -22.371
4 FORCE ¢ -5.2¢

5 FURCE -Rl.13
£ -FORGE-Z- 547"
1 FORCE Z 1.7
o FORCE Z The02
T FCRCE Z 117.53
10 Force 2 =hG o P
11 FOrce Z -S4,
1/ FORCE < 43. 104
13 FOPCE Z 53 et
14 [ORCE [/ 1723.5
1 FACr I -4 e b
16 FORCE L - 1.
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e
TRUCTUREy CIMINTACION ACCESG PTZe ESTe Juafo2
CADING 1
M_oMBER oo S
MEMOER O JULINT  SHEwr FULACE TC-SICON FOMENT C- «J1 v MUOMENT
1 ~48.117 ~ue 371 36406
2 4044112 Je 201 6349
Z 2 P - .3 ~. > _e0d
2 3 35.174 veBb3o 415493
3 3 1.145 -7.109 ~4 T 40 2
> 4 -1l.145 Te!39 471,79
4 4 t6e375 3.0'11 ~47¢.,93
& 5 ~H6.375 -_elll -166.5L5
5 P -33.,027 De 3. - .I3
5 7 33.027 -3,332 197,059
6 3 - 8e.09YL Deln] -4 t3
6 8 58.690 -Jelul 39 « 49
7 4 -70e454 5634 lie 30
7 9 10450 -9.634 + 0019
8 o] -t Ha U7 Je T2 12 .55
8 7 60197 —celcv 59,1
9 7 -3J.905 2 718 —2.2e¢038
9 9 20,905 -J.718 447,59
1y 8 -11.731 44,3 % -4 (.!4
10 9 11.731 “e3003 51 .84
11 9 71.897 -8.488 -5 7 .19
11 ld —710897 8.4853, -1(‘171\':1
12 7 3.5:9 -12.793 -1 <09
12 12 —~3425¢9 1¢e793 1TTe0¢
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H 13 54540 10245 3 .76
* 9 e XX 4,547 ~4, 5427
14 l4 _belad -4.,587 n325445
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15 12 614799 -14,7227 124 ,T
1o 12 -5.9013 Io.s08 -4i.a. 8
16 13 5.9U3 -25%43065 35%ecB
17 13 -14.403 13.818 -30 .28
17 14 14.4¢03 -13,%% 411,28
1y 14 13943 ~11.%94 ~4 1.8
] lb - 3,943 l1Le096 -17 U8
19 12 -f1eBcl -24.500 -lvbel8
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V.= ANALISIS DEiL EFECTO DE eLIMINACION DE JUNTAS FLEXIBLES
iVol,= Generalidades

Teniendo en cuenta el proble esentaba 1a coloca. .1 de juntas flexibles
a lo largo del tGnel, las ccasec «..cius de filtraciones Gue s.empre acarrean y =
lo pequefio de las variaciones térmica que se podlan presentar se planteé la po-
sibilidad de eliminarlas y entre otros, se hizo, para ese fIn, el anélisis del efec

to que los movimientos del suelo podfan producir en el ténel.
IV.2,-  Procedimiento Je célculo

Suponiendo que el suelo es un medio eléstico lineal y que el tbnel representa-
una viga ahogada en ese medio se puede tener en cuenta la interaccién suelos-
estructura para el movimiento. Puesto que la ecuacién diferencial de la ITheg-
eléstica de una viga se puede escribir.
e
X - ﬁ
/X

y puesto que el suelo se comporta elésticamente reaccionando con ung carga.

7 3 /éo //j - ,é(j
siendo Ko el médulo de reaccién del suelo, dado en Kg/em = Kg/em3 y b el-

ancho de la liga y, haciendo Kob = k.

£l 4 2.,.
]/X é;



Esta es una ecuacibn diferencia. nom. ,enea o N . oivucién es

4
j:g “(C,caf/-{)(#(,,/en//x)

para valores positivos de x exclusivamente.

En la expresién  ic ww
e
££0
51 se supone que la deformacién se produce por una carga concentrada aplicada,
2 X

A
Jce K/(‘Uy/x ¢ Jw///\’]

se tendrd:

os 75{[(4'6';):0.'.

T/ =Czz2C

A=

Por otro lado se tiene que cumplir el equilibrio de fuerzas verticales.

1/;;//‘:‘2[2]”//’7

sustituyendo el valor de y

zc/é/;/!x/caf//x - fea/x/,/yg -
(7]

Yitsd
z A

< =



y finalmente la ecuacién de la eléstica es

P4 -, 7"_, )
j: 7/,"' < ‘/(’}f ./X}-fw//,\’)

Z

Las derivadas suces. . An darér waciones para pendiente, -

momento y corta:
’ 2 ¢

(72 P
// g J w(/ 7/x<

y los valores méximos para y, M y V son

Y mox = ;E

M max = P
4B

V mox = _P_

~— <



Suponiendo chora que la viga se encuentra apoyada en sus extremos, con una lon -

gitud y somei.da a desplazamientos correspondientes a una carga uniforme, por un

procedimiento semejante se puede llegar a la siguiente ecuacién:

(1 = coshB x cosBx' + coshBx' cosBx )

Yy = 9
k- coshBl + cosBI
)
5ﬁ
. S x N
= — ~

De aqui se puede obtener

6 =gB_ / (Jerh Fxcos osh Tk sen S
ﬁ (oJ’A/”/[ +ca.$'///[ "Ja&(«/’/}('w . N j,‘(,'W( ;x>
M=q JehBvsewfe's i fx o - e[(

CoIL///[ £ /,(

nel considerado como viga se podrén obtener

23"

y a partir del momento resistente de

los valores de q y de y.



EXCAVACIONES PARA EL METRO DE LA CIUDAD DE MEXICO

Ing. José Tinajero Séenz

La realizacidn del Metro de la Ciwudad de México, al igual que to—
da obra de ingenierfa de este tipo y magnitud requiere para su pla
neacidn, proyecto, construccién y operacibn de la intervencié6n de'-
varias disciplinas. En el caso de la Cwudad de México por sus con
diciones tan particulares \de los suelos, destaca de manera impor—
tante la aplicacibn de la Mecénica de Suelos en todos lo's aspectos

de la obra, desde su planeacibn y su disefio, hasta su construccibn

y operacibn.

A continuacidn se presenta un resumen de los aspectos geotécnicos

que se tomaron en cuenta en el Proyecto y Construccibén del Metro.

I. EL SUBSUELO Y EL HUNDIMIENTO DE LA CIUDAD EN —-
RELACION CON EL PROYECTO Y CONSTRUCCION DEL =

METRO

1) El Subsuelo de la Cwdad

Al 1gual que en cualquiera de las construcciones de la Ciwudad de -~

México, las estructuras del Metro se disefaron tormmando muy en ——

/.



cuenta las caracter{sticas tan particulares de un suelo constitufdo -
predominantemente por arcillas blandas, compresibles, expansivas
y afectadas de manera diferente por sobrecargas superficiales y —
por la extraccibn de agua del subsuelo, caracter{sticas todas ellas
que obligaron a establecer criterios de disefio que garantizaran el
mejor comportamiento de las estructuras, tanto durante la cons=-=

1

truccidn como a través de los afos.

La Cuudad de México, como es de todos conocido, se ha 1do desa-

rrollando sobre el lecho de un lago. La extensibn 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-—

nas vecinas. Tenlendo en cuenta las caracteristicas del suelo se -
I

ha convenido en dividir la Cwdad en tres grandes zonas con estra_

tigraffa y propiedades mecénicas diferentes, las cuales se mues——

tran en la figura 1 y que son,

a) L.a zona del Lago, constitufda predominante——

)
mente por depdsitos lacustres de arcilla blanda que alcanza un es-

pesor hasta de 60 m hacia el Oriente de la Cwdad. 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 —-

S
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descargarlas, producen fuertes expansiones. Hacla el centro de la

Ciudad han estado sujetas a un prolongado proceso de consolidacidn

'

a consecuencla de cargas superficiales y de la extraccién del agua

del subsuelo.

!

b) La Zona de Lomas, formada por los lomerfos

localizados hacia el Poniente y el Sur de la Ciwdad, esta constltu_g

da por tobas volcénicas o corrientes basilticas. Son materiales du

-

ros, de alta resistencia al corte y précticamente no compresibles,

c) La Zona de Transicidn, intermedia entre las-—

dos anteriores, estd formada por depbsitos fluviolacustres, consti—
tufdos por capas de arcilla de poco espesor intercaladas por caé:as
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 content

do de agua que las de la Zona del Lago; son, por tantc, menos - -

compresibles y més resistentes.

De esta descripcién simplificada de las caracter{sticas de los sue—
los de la Ciudad puede apreciarse que en su recorrido, las lf{neas
del Metro atraviesan una diversidad de materiales con una gran va

riedad de consistencias; por lo tanto, el disefo de las estructuras
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Y Sus procedimientos de construccidn se sujetaron a tal diversidad.

Como ejemplo, en la figura 2 se muestra el perfil estratigréfico -

del suelo a lo largo de la Lfnea 1.

2 El Hundimiento de la Ciudad

De manera muy importante hubo de tomarse en consideracién el —
fendmeno del hundimiento de la superficie de la ciudad provocado -
por la extraccibn de agua de los estratos permeables profundos — -
que se encuentran debajo de las arcillas. La pérdida de presibén en
el agua de dichos estratos es distinta de un punto a otro de la Cuu
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 prediccidn de los hundimiento totales
que tendrd la Ciudad st se mantiene la extraccidn de agua de los -
acufferos como hasta ahora. Esta prediccidn estid basada en los es

tudios realizados por los doctores Nabor Carrillo y Rall Marsal y

3
/

el Ing. «“ernando Hiriart. En esta gréfica puede observarse que en
el Caballito se prevé un hundimiento méximo de unos 15 m de los —

cuales se han producido ya algo més de 8.

Sobreponiendo el trazo de las lfneas del Metro a la gréfica ante——

rior, puede observarse que el incremento de la pendiente en los -
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tramos méas desfavorables no llegard a 1% y sf{ se considera que -
de este hundimiento previsto ha ocurrido ya la mitad, el cambio -
mé&xumo previsible, no llegard a 0.5%. Afortunadamente, se estén
tomando ya las medidas necesarias para disminuir de manera tm—
portante la intensidad de la extraccibn del agua del subsuelo y, —-

consecuentemente, la magnitud de los hundimientos futuros.

Por todo lo anteriormente expuesto se considera que una estructura
de varios kildbmetros de longitud como la del Metro es capaz de ——
adaptarse a los movimientos diferenclales del terreno, para lo cual,
se previeron soluclones que permiten renivelar las vlas peribédica—
mente a fin de corregir los desniveles inconvenientes que se presen

ten, para que el equipo rodante sea operado satisfactoriamente.
1I. TIPOS DE ESTRUCTURAS

Teniendo en cuenta las caracterf{sticas del suelo y los problemas -
del hundimiento de la Cwdad antes mencionado, se adoptaron tres-
soluclones bésicas para las estructuras subterrédneas, dependiendo -
éstas no sblo de las propiedades mecénicas de los suelos en cada -~
zona, sino también del espaclo disponible en las calles para las ——

operaciones de construccibn y de la cercanfa a edificios existentes,
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1) Cajén Convencional

A lo largo de la Calzada Ignacio Zaragoza, donde se disponfa de -
espacio suficiente, las vias del Metro estdn alojadas en un cajbn -
rectangular de concreto, cuya seccibn se muestra en la figura 4a,-
que fue construfdo dentro de una excavacién a cielo abierto con —-

profundidad méxima de 7 m.

5

2) Cajdn con Muro - Ademe

En el resto de la Cwdad, excepto el tramo entre las estaciones -
Tacubaya y Observatorio en la Lfnea 1, ¥y todo el tramo de la Cal_
zada de Tlalpan de la Lfnea 2 las vias quedaron alojadas en un ca_
36n rectangular construfdo con el sistema que aquf se denominaré -
Muro Ademe, que consiste en colar primero los muros del cajén -
en zanjas ademadas con lodo bentonftico y una vez fraguados, se -

excava el prisma de suelo entre ellos. (ver figura 4b y 4c).

La profundidad de desplante del cajén con Muro - Ademe varib en—
tre 8 y 13 m, correspondiendo esta Gltima profundidad a los tra-—

mos en los que se cruzan dos lfneas del sistema.

3 Tlnel con Escudo

En el tramo comprendido entre las estaciones Tacubaya y Observa,



torio, la Linea No.1 atraviesa los depdsitos fluviales del Rfo Tacu
baya, constitufdos por suelos granulares compactos. Aquf se adop-
té la solucidn constructiva a base de un tlnel de 9 m de didmetro
exterior (figura 4d) excavado con escudo y revestido por anillos -

de concreto precolado.
III. ELECCION DE LA SOBRECOMPENSACION

Desde la etapa de anteproyecto en que se hicieron los primeros ——
tanteos para dimensionar las estructuras del Metro, se vid que las
secclones estructurales necesarias para resistir todas las condicio_
nes de carga previsibles, pesaban menos que el suelo excavado pa_

ra construirlas.

Cuando esta condicibn 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
expansién lenta que sufren las arcillas subyacentes al quedar des—-
cargadas respecto al peso propilo de los materiales que fueron de—
salojados para construir las estructuras. La magntud ae la expan-—
s16n depende de la magnitud de la descarga, llamada comunmente —
sobrecompensacidn, del &rea descargada y de la expansibilidad de -

la arcilla,
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Para determinar la magnitud de la sobrecompensacidn tolerable en
las estructuras del Metro, fue necesario analizar la experiencia -
que se tenfa en la Ciudad de México sobre estructuras sobrecom—

pénsadas.

En este andlisis se observd que las estructuras excesivamente so—
brecompensadas, emergen respecto al terreno vecino a través del
tiempo, ocasiwonando promontorios y escalones en las calles y ban-
quetas contiguas y rotura de tuber{a 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

~

camblo en estructuras con sobrecompensacién no mayor de 1.5 -~ -
ton/m2 en esa zona, se ha observado un comportamiento satisfacto
rio ya que en todos los casos las expansiones registradas han sido

menores de 15 cm.

Baséndose en lo anterior, se establecié que el dimensionamiento de
las estructuras del Metro podrfa hacerse de tal manera que la so—
brecompensacién no excediera de 1.5 ton/m2 en la Zona del Lago,
ya gque con este valor limite, las expansiones a largo plazo que se
producirfan no serfan mayores de 15 cm, valor que se consider$ -

aceptable.
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Cabe sefialar que se estudid la posibilidad de admitir sobrecompen
saciones mayores a 1.5 ton/m2 en la Zona del Lago recurriendo a
procedimientos de excavacibn espec{ficos para gue la descarga per
manente del terreno no causara problemas en el futuro. Se obtuvxg_
ron resultados favorables al dejarse parcialmente descargada un ——
&rea considerable para pe\rmltm expansiones previas y controladas

de la arcilla, de tal manera de obtener una magnitud equivalente a

la que era de esperarse en el futuro.
1v. ESTUDIOS DE MECANICA DE SUELOS

1) Exploracién del Subsuelo

Con el fin de determinar la estratigraffa y propiedades de los sue-
los a lo largo de las tres lfneas de que consta el sistema, se pro_
gramaron y realizaron una serie de sondeos de exploracién de los

cuales se extrajeron muestras inalteradas y alteradas. Las prime—
ras se obtuvieron hincando a presién tubos de pared delgada tipo -
Shelby, excepto cuando la conSLStenqla/ del suelo no permitié el hin
cado, en cuyo caso, se utilizd el barril doble giratorio Denison. -
Las muestras alteradas se extrajeron hincando a percusidén tubos -
muestreadores de pared gruesa, llevAndose a cabo, SLmulténeamer_\_

te con cada muestreo, una prueba de penetracién estindar.

/.



El criterio usado para determinar el tipo y profundidad de cada —
sondeo fue el siguiente: se localizd por lo menos un sondeo inalte—
rado en los sitios en que se construirfan construcciones importan—
tes, como son, estacilones, edificios, sifones, etc. y se llevaron a
una profundidad tal, que se obtuviera informacién hasta donde el -
suelo se afectaba con la construccibn y funcionamiento de la estruc
tura en cuestibn. Ademés, en los tramos de lfnea entre estaciones
se realizaron, por lo menos, tres sondeos de este tipo, localiza--

dos a 1gual distancia entre sf,

Los sondeos alterados se llevaron a cabo con el fin de correlacio—
narlos con los sondeos 1nalterados, razbén por la cual se localiza—-—

ron entre éstos.

Todos los sondeos, excepto los realizados para un edificio en party
cular, se localizaron a lo largo del eje del Metro y, sblo cuando —
en él se tuvieron interferencias que impidieron su ejecucidbn, su lo

calizacibn se medificé hacia la parte préxima a las banquetas.

Todas las muestras obtenidas fueron clasificadas en el laboratorio
mediante procedimientos manuales e inspeccidédn visual, tanto en h(
medo como en seco y se determind su contenido natural de agua y

l{mites de consistencia.

-
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La resistencia al esfuerzo cortante se determind mediante diferen—
tes ensayos, como son: sobre la muestira, aplicando una veleta mt
niatura, corte directo no drenado, compresién sumple, compresibén
triaxial no drenada en arcillas y compresidn triaxial consolidada —

no drenada en suelos granulares o intermedios.

La compresibilidad y la expansibilidad se estudiaron mediante ensa
yos de consolidacién normal y de expansibilidad, estos Gltimos re-
produciendo el proceso de cargas y descargas a que estéd sujeto el
suelo a través del proceso de construcciébn y después de &l1.

)

2) Estabilidad de los Taludes

El an&lisis de la estabilidad de taludes se realizd en excavaciones

a cielo abierto, considerando superficies de deslizamiento de forma
cilfndrica, revisédndose por desplazamiento horizontal a lo largo de
éuper‘ﬁmes aproximadamente planas. (figura 5). Para estimar la -
resistencia al corte de las arcillas después de varios estudios rea_
lizados, en base a experiencia previa, se decidid adoptar el crite—

rio del esfuerzo de fluencia pléstica obtenido en pruebas de corte —

directo no drenado con carga controlada.

Apoyéndose en los criterios anteriores, se realizé el anilisis de -

estabilidad de taludes para las profundidades de proyecto obtenién-—

/.
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dose los siguientes resultados:

a) El factor de seguridad contra falla por desli-
zamiento lateral de los taludes, considerando la presencia de una

grieta en el hombro vari§ entre 1.10 y 1.15.

b El anélisis bidimensional de una superficie ci
lindrica profunda y que pasa por el fondo de la excavacién, produ_

Jo factores de seguridad que variaron entre 0.9 y 1.0.

Ante estas condiciones crfticas obtenidas para la estabilidad de los
taludes, se buscé que el 4rea de las excavaciones se mantuviera -
lo més cerca posible a la forma cuadrada, con objeto de convertir

el problema de la estabilidad en un caso tridimensiwonal.

La aplicacibn de estos criterios dié 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 las especificaciones establecidas por limitaciones de

espacio o por interferencias con instalaciones munwcipales., Cada —
uno de estos problemas, aporté alguna experiencia que ha contri~-
bufdo a confirmar que se tuvo que trabajar en condiciones crfticas

de estabilidad, muy cercanas a la falla.



- 13 =

3) Estabilidad del Fondo de las Excavacilones

Este andlisis se efectud para excavaclones 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 excavacidn.

El método de andlisis 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.

Segln los anélisis realizados, los factores de seguridad contra fa-

lla de fondo variaron generalmente entre 1.10 Yy 1.25, observndo-

se un comportamiento satisfactorio de las excavaciones.

4) Empuje de Tierras

Para el anllisis estructural de los muros - ademe, se establecie—
ron dos condiclones bajo las cuales el suelo empuja sobre ellos: -

L.a wnicial, que corresponde a la etapa de excavacidn del bloque de

/.



- 14 -

suelo entre muros y, la final, a la etapa posterior a la construc—

cibn.

Para el calculo de los empujes correspondientes a la condicibn int
cial se considerd que antes de la colocacibén del primer nivel de —
puntales, el empuje total estarfa integrado por el empuje, del suelo
proplamente dicho y el empuje hidrostatico. Se considerd que, --—
conforme avanza la excavacibn entre muros, estos tienen libertad ~
de girar sobre un eje imaginario, longitudinal a ellos, localizado -
en su base, con lo cual, se desarrcolla en la masa de suelo un es-~
tado de equilibrio plastico. De esta manera, el empuje del suel\o -

que’'se genera bajo esa condicidn corresponde al empuje activo de-—

Rankine.

donf’or*me continGa la excavacibn y el apuntalamiento entre muros,=
el empuje se redistribuye de tal manera que depende de la continui
dad y flexibilidad de los muros. Puesto que estas condiciones no -
son predictibles, se aceptb, para fines del célculo estructural, que
al alcanzar la méxima profundidad de excavacibn, el valor total del
empuje serfa igual al correspondiente al activo de Rankine més el

hidrostatico, pero redistribufdos de acuerdo con un diagrama seme
jante a la envolvente propuesta por Terzaght y Peck en 1948 para-

arcillas.

e



Para el célculo del empuje en la condicidn final, se supuso que el

empuje twtal estd formado por la suma del empuje hidrostitico mas

el empuje efectivo del suelo. En el célculo del empuje del suelo -

Se consicerd el del estado en reposo de Rankine, dado que los mu

ros, en esta etapa,estarén restringidos de todo desplazamiento late

ral por las losas de P1sO y techo respectivamente. Empfricamente
/

€ consideraron como coeficientes de empuje en reposo 0.5 y 0.7

para el Manto Superficial Y la Formacién Arciliosa Superior res—--—

pectivamente,

En la figura 6 se muestran gréaficamente los diagramas considera—

dos en las dos condiciones.
V. PROCEDIMIENTOS DE CONSTRUCCION

En vista del valor tan limitado de los factores de seguridad contra
deslizamiento de los taludes \Y% cont;ﬂa la falla por el fondo de las -
€xcavaciones confinadas por muros de contencibén laterales, se hizo
necesario establecer especificaciones MUy rigurosas y detalladas —

para el procedimiento de construccién.

Los p_ _cedimientos establecidos obedecieron, con algunas pequefas

variaciones, a los siguientes lineamientos gznerales.



1) Abatimiento del Nivel Freatico

Previamente a la excavacibn, se abatib el mivel freético con el -—
propésito de crear en el 4rea por excavar una sobrecarga local, -
antes de proceder a la excavacibén. 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 propésito de impedir la disminucién de la resistencia al cor
te de la arcilla y reducir los asentamientos diferenciales que se -—
presenten por recuperacltdn de las expansiones al volver a cargar

el terreno con el peso de la estructura.

Al mismo tiempo, el abatimiento sirvié para eliminar € flujo de -
agua hacia el interior de la excavacibn y, con ello, elimwnar las —
fuerzas de filtracién que tienden a favorecer la falla y a disminuir
considerablemente los factores de seguridad que se tienen contra -

la falla de fondo y estabilidad de taludes, ya de por s1 bastante pe

guenos.

El bombeo se hizo con pozos profundos de 30 cm de di&metro me-
diante bombas de tipo eyector instalados dentro de un tubo metéli—
co de 10 cm de didmetro.Seinstalaron, en el caso de excavacio—-

nes a clelo abierto, dos hileras de pozos a lo largo del pie de am
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pos 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 8 m entre ellos.

Tratdndose de suelos de baja permeabilidad, el abatimiento del —-
nivel fredtico requirid de la aplicacidn de la electrésmosis a fin -

de ac.lerar el flujo de agua.

2 Excavaciones

a) Excavaciones a Cielo Abierto

Una vez logrado el abatumiento del nivel freédtico hasta una profun—
didad de 12 m se procedib a hacer la excavacibn. El avance se es
pecificd r*eal}zar*lo en tramos de 6 m de longitud debiendo proceder
se de inmediato al colado del concreto de la losa antzs de conti——
nuar con la excavacibn en el tramo siguiente, lo cual tuvo dos obje
tiwvos mantener las dimensiones de la excavaciédn de manera que —
el &rea descubierta en el fondo permaneciera siempre con una for-
ma aproximadamente cuadrada para garantizar un comportamiento —
tridimensional de la excavacibén y reducir la magniwc de las expan
swones producidas por la descarga de, la arcilla, puesto que el - ——

4rea es pequefa y el tiempo que permanece descargada es corto.

e



El colado de los muros, el de la losa superior del cajén, la sus-
pensidn del bombeo, la colocacién del relleno de los taludes y la
restitucidn del pavimento fueron operacilones que se realizaron en
forma sucesiva, manteniendo as{ un avance continuo de la cons—-—-—

truccibn de todas sus etapas.

En la figura 7 se muestra la secuela antes mencionada.

) Excavaciones con Muros - Ademe

Previo al abatimiento del nivel fre&tico, se construyeron los mu——
ros con el sistema que consiste en excavar una zanja con un cucha
rén de almeja provisto de una barra gufa como se muestra en la -
figura 8 , estabilizando la zanja con lodo pentonitico y colando el-
concreto dentro de la zanja con una trompa de colado, prewvia col_o_
cacibn del acero de refuerzo. El concreto de alto revemmlénto ce

saloja al lodo bentonftico y se forman as{ los muros laterales del

cajbn.

Una vez colados los muros y abatido el nivel freético, se procedid
a excavar hasta una profundidad aproximada de 2.5 m y a este ni—
vel, se colocaron los primeros puntales, separados entre s{ a una

distancia de 5 m.
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l.a excavacién prosiguibé hasta alcanzar el segundo nivel de apunta_
lamiento que se encuentra aproximadamente a la mitad de la pro—
fundidad total de la excavacidén y, una vez instalados los puntales -
correspondientes a ese nivel, se prosiguid hasta alcanzar la Glti—-
ma 1{nea de puntales para, colocacos éstos, segulr excavando has_

ta alcanzar la méxima profundidad de la excavacidn.

Conclufda la excavacibn se retiraron los puntales del nivel inter—-
medio y se procedib a colar la losa inferior del cajén. Tanto la -
excavacidn como el colado se realizaron en tramos de 5 m de lon

gitud.

En todos los casos se especificé que el tiempo transcurrido entre
la terminacibn de la excavacibn y el colado de la losa de fondo no

deberfa exceder nunca de 36 horas.

En seguida se procedid al colado de los elementos estructurales ——
faltantes y a la colocac 6n de los rellenos correspondientes y la -

restitucidn del pavimento en la calle.

En la figura 9 se muestra la secuela antes mencionada.

VI. MCOVIMIENTOS DURANTE Y DESPUES DE LA EXCAVA- -

CION

El comportamiento de la estructura del Metro ha sigo - — —
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en general satisfactorio. Los movimientos de expansibn y recupera
c16n producidos durante la construccidn han sido menores de 20 cm
en los tramos construfdos a cielo abierto y de 15 cm en los tra--—

mos construfdos con Muro - Ademe.

A continuacibén se tratard el comportamiento de algunas estaciones

del Metro, representativas del comportamiento general del mismo.

1) Estacibn Hospital General

Esta estacibn quedd sobrecompensada en 1.5 ton/mg. lLa excava--
cibn llegd a 10 m de profundidad. El abatimiento y el proceso de
excavaclén fueron disefados para provocar, durante la construccidn

expansiones de magnitud 1gual a las provistas a largo plazo.

El comportamiento de la estructura fue el esperado, se produjeron
durante la excavacibn, expansiones de 7 cm y durante la construc-
cibn de la estructura, 5 cm, lo cual hace un total de 12 cm mag—
Nnitud bastante aproximada al valor final estumado con lo cual no -
se han producido expansiones posteriores a la construccibén (ver fi

gura 10).

2) Estacibn Pino Sulrez

Esta estacibn se localiza en terrenos fuera de las calles e circu-—
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lacidn, por lo que se considerd que podria aprovecharse como la
cimentacidn de un conjunto de edificios, disminuyendo en todo lo —
posible las dimensiones de los elementos estructurales de la ci-~—
mentacion y empleando elementos metdlicos en la superestructura,
para lograr un conjunto lo més ligero posible y obtener asf{ el - -

méximo de pisos en los edificios.

Se logrdé una compensacibn total con un conjunto de dos edificios —

de 13 pisos y tres de 20 pisos.

Después de construfda la estacibén, que constituye la cimentacidn —
de los edificios, y heacho el montaje de los mismos, sc¢ nan pre--—
sentado asentamientos méximos de i cm, valor gu  se considera —

bastante aceptable.

3) Estacién Zbécalo

Esta estacibén se localiza sobre la calle Oriente de la Plaza de la

Constitucidén.

La estacidn quedd sobrecompensaca en 1.95 ton/m2. Dado que se -
tenfa una soorecompensaciédn relativamente alta, se hizo una exca—
vacién preliminar en la totalidad de la estacién hasta 5.50 m, indu

cl.ndo con ello una descarga en un Area muy grande (aproximada—
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mente 30 x 150 m) con objeto de generar gran parte de las expan
slones estimadas a largo plazo. Asfmismo, las longitudes de avan
ce de la excavacibn fueron de 11.0 m. El abatimiento del nivel —
fredtico se hizo hasta la mfnima profundidad requerida para traba

jJar .n seco y evitar que las fuerzas de filtracibn disminuyeran ——

los factores de seguridad que se tenfan contra falla de fondo y es

tabilidad de taludes.

Los resultados obtenidos fueron los siguientes: Durante la cons~
truccidn de la estacibén, se produjeron expansiones del orden de 12
cm. Una vez colocado el relleno superior y el pavimento, la esta-
cibn empezd a manifestar asentamientos, alcanzando un maximo de
3 cm (ver figura 11). Esto nos indica que las expansiones provoca

das durante la excavacibn fueron ligeramente mayores que las nece

sarias para mantener la estacibn sin movimientos apreciables des—

pués de la construccidn.

4) Efectos de la Construccién del Metro en Estructu—

ras Vecinas

a) Palacio Nacional

Desde su construccidn, el Palacio Nacional ha venido sufriendo una

serie de asentamientos diferenciales que han causado agrietamien——

e
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tos de muros y arcos, motivados por d.ferentes causas, entre — —
otras: un subsuelo de diferente compresibilidad entre una y otra
zona del Area ocupada por la estructura, motivada por la historia
de cargas en el predio, diferencias de carga umportantes entre las
fajas construfdas y los patios sin carga, la adicién de un cuarto -
piso entre los afios 1928 y 1932 y, agregado a wdo esto, la accibn

de los sismos y del hundimiento general del Valle.

Al iniclar la construccién de la Estacidn Zbcalo, los efectos inevi
tables de la deformacibén del suelc motivados por la descarga del -
terreno al excavar, acentuaron los mévxmlentos diferenciales uneW—
venfan produciéndose con anterioridad y que seguramente continua-

rén 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 varfan en magnitud, desde
unos & >m hasta un méximo de 9 cm, desde la iniciacién de la ex
cavacibn de la estacibn, hasta la puesta en operacibén del Metro. -
El méximo asentamiznto diferencial registrado fue de 5.5 cm entre
el muro de la fachada principal y la hilera de columnas paralelas

a éste, segin puede apreciarse en la figura 12, el perfodo crftico

/-
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en lo que respecta a asentamientos de la estructura, es el que co
rrespondid a la excavacién y construccibn de la estacidn, obser--—
véndose que una vez colada la losa de techo, el movimiento se ha

ce despreciable,

Tales movimientos dieron por resultado la apertura de una se—
rie de grietas ya existentes y algunas otras nuevas, principalmen
te en la unidn entre el cuerpo principal del Palacio, frente a la -
Plaza de la Constitucién y los cuerpos é;ue llegan perpendicular—-—-
mente a él. Dafos verdaderamente insignificantes si se comparan

con los sufridos en el pasado.
b) Catedral Metropolitana

La Catedral Metropolitana, al i1gual 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 distribucién e importancia de -

las presiones que descargaban las construcciones aztecas.

La construcciédn de la Lfnea 2 del Metro en el tramo vecino a la -
Catedral, se emprendid sin 1ignorar su historia de hundimientos y
los dafios que manifestaba. Se dictaron especificaciones rigurosas

de construccién de este tramo, tendientes a evitar al méximo el -

g
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agrandar esos dafos.

Los movimientos que se presentaron fueron mfinimos e insignifican
tes deblido, principalmente, a la rapidez de construccidn y al aca-
tamiento riguroso, durante la obra, de las especificaciones de —--
construcciédn. Cabe hacer notar que las caracter{sticas de la exca _
vacibn en este tramo fueron diferentes a las de la Estacib6n Zbcalo,

de ahf las diferencias en el comportamiento de estructuras vecinas.

5) Conclusidn

Como conclusibébn puede menclonarse que el comportamiento de las
estructuras del/Metro ha sido satisfactorio en todos los casos. — =
Los movimientos c;ue se han presentado nan sido los esperados o -
menores a ellos y los dafios ocas.onados « estructuras vecinas - -

fueron pequefios o nulos, ameritando sélo, en los casos més gra—-—

ves, hacer resanes después de la construccién.

TS/ mml.
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UNIVERSIDAD NACIC

2. AUTONOMA DE MEXICO

FACULTAD DE INGENIERIA

CENTRO DE EDUCACION CONTINUA

CURSO SOBRE DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

PROGRAMA

TEMA PROFESORES DI A HORA
1. Tipos de cimientos, sus aplicacio=~
nes, factores que determinan su
eleccién y su comportamiento ING, ENRIQUE TAMEZ GONZALEZ Lunes 15 de Nov., 19 a 20 30 hs,
2. Capacidad de carga: teorfas genera- .
les, la prueba de penetracién, prue DR, DANIEL RESENDIZ NURNEZ Lunes 15 de Nov. 20 30 a 22 hs,
bas de carga Miérc.17 de Nov. 19 a 20 30 hs,
3. Asentamiento
a) Causas de asentamiento y su
evaluacién, Sismo, saturacién
y licuacién ING, JESUS ALBERRO ARAMBURU Miérc.17 de Nov. 20-30 a 22 hs,
b) Suelos expansivos, Evaluacién
de expansiones ING, JESUS ALBERRO ARAMBURU Vier, 19 de Nov., 19 a 20 30 hs,
Lk, Cimentaciones superficiales
a) Zapatas, losas y cajones ING, GUILLERMO SPRINGALL C, Vier. 19 de Nov. 20 30 a 22 hs,
ING. RICARDO SANCHEZ BRINGAS Lunes 22 de Nov, 19 a 20 30 hs,
Lunes 22 de Nov. 20 30 a 22 hs,
b) Abatimiento del nivel fredtico ING. ENRIQUE TAMEZ GONZALEZ Miérc,24 de Nov., 19 a 20-30 hs,.
c) Inyecciones
d) Estabilidad DR, DANIEL RESENDIZ NUNEZ Miérc,24 de Nov, 20 30 a 22 hs,
e) Empuje lateral Vier. 26 de Nov, 19 a 20 30 hs.
f) Expansiones y asentamientos ING, JESUS ALBERRO ARAMBURU Vier, 26 de Nov, 20 30 a 22 hs.
5. Cimentaciones profundas

a) Cimentaciones con pilotes

DR. PABLO GIRAULT

Lunes 29 de Nov.

Lunes 29 de Nov,.

19 a 20 30 hs,
20 30 a 22 hs.,
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TEMA PROFESORES DI A HORA
b) Cimentaciones con pilas ING, JUAN JOSE CORREA RACHO Miérc, 1o, de Dic. 19 a 20.30 hs,
c) Cimentaciones con cilindros ING, ALFONSO RICO RODRIGUEZ Miérc. lo. de Dic., 20-30 a 22 hs,
6. Tratamiento de cimentaciones ING, ENRIQUE TAMEZ GONZALEZ Viernes 3 de Dic. 19 a. 20:30 hs,
7. Criterios de disefo estructural
de cimentaciones
a) lapatas aisladas o corridas ING, CARLOS MARTINEZ Viernes’BJde Dic. 20-30 a 22 hs,
b) Losas nervuradas DR, ARMANDO FLORES VICTORIA
Lunes 6 de Dic. 19 a 20:30 hs,
c) Pilotes y pilas ING. CARLOS MARTINEZ
8. Influencia del hundimiento de la
Ciudad de México en el comporta-
miento de las cimentaciones DR, RAUL J, MARSAL CORDOBA Lunes 6 de Dic. 20.30 a 22 hs,
Miérc. 8 de Dic. 19 a 20:30 hs,
Miérc, 8 de Dic. 20.30 a 22 hs.
9. Experiencias en el disefio y la
construcci6bn del Metro
a) Planteamientos generales ING. ENRIQUE TAMEZ GONZALEZ Viernes 10 de Dic. 19 a 20 30 hs,
b) Disefio estructural ING, FERNANDO RAMIRO LALANA Viernes 10 de Dic. 20:30 a 22 hs,
c) Excavaciones-expansiones,
asentamientos ING, JOSE TINAJERO SAENZ Lunes 13 de Dic. 19 a 20 30 hs.

México, D, F., a 11 de noviembre de 1971
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——Col-—San—José—Insurgentes
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RELACION DE ASISTENTES AL CURSQO DE DIiSENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCION

1. ING. JOSE LUIS AGUILAR MORENO
Hermanos Mufioz No. 133
Fraccionamiento Kennedy
Lebén, Gto.

2. ING. MANUEL ALVARADO ESCALANTE
F&lix Parra No. 182-1

EMPRESA Y DIRECCION

México, D. F.

3. ING. OVIDIO BOTELLA CAMPOS

Fuente de las Pirdmides No. 292

Lomas de Tecamachalco
México 10, D. F.
Tel. 5-89-11-83

L. ING. JOSE MANUEL CAMPOS PINA
Palenque No. 672
Col. Vertiz-Narvarte
México 13, D. F.
Tl: 5-59-0751

5. ING. AGUSTIN CARDENAS BARO
Planta Infiernillo No. 36
Col. Electra
Tlanepantla, Edo. de México
Tel. 5-97-19-90

6. ING. JOSE CASTRO ORVANANOS
Jazmin No. 62

Km. 18 1/2 Carretera al Deslerto de

Los Leones
México 20, D. F.
Tel. 5-48-81-77

7. SR. SERGIO CEBALLOS BRAVO
Oriente 51 No. 218
Col. lztaccihuatl
México 13, D. F.
Tel. 5-79-00-36

8. ING. JOSE JAVIER CASTELLO Y RIVADENEYRA

Calle del Gral, Zuazua No. 46
Col. Tacubaya

México 18, D. F.

Tel. 5-15-91-42

CONSTRUCTORA AMERICANA, S. A,
Colén No. 104

Ledn, Gto.

Tel. 3-13-91

CONSTRUCCIONES ORGANIZADAS, S. A.
Juanacatian No. 147-206

México, D. F.

Tel. 5-15-39-99

TECNICOS ASOCIADOS, S. A.

Av. Judrez No. 157-105
México 1, D. F. -

©: 5-L6-12-75 y 5-46-53-66

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Augusto Rodin No. 265

Col. Nochebuena

México 19, D. F.

Tel. 5-63-37-00

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Rédano No. 14 50. piso

México, D. F.

Tel. 5-25-92-20 Ext. 2066

CONSTRUCCIONES ORGANIZADAS, S. A.
Juanacatlan No. 1L47-206

Col. Condesa

México 11, D. F.

Tel. 5-15-39-99 y 5-16-31-97

DESPACHO DEL ING. JOSE CHEREM H.

Blvd. Manual Avila Camacho No. LO-511

Naucalpan, Edo. de México
Tel, 5-76-39-33

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Universidad y Xola
México, D. F.

Tel. 5-19-65-93 y 5-19-27-70
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RELACION DE ASISTENTES AL CURSO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

10.

11,

12.

13.

1k,

]5.

16.

NOMBRE Y DIRECCION

ING. MARIO ANTONIO CERVANTES Y ELIAS
Norte 89A No. L76

Col. Electricista

México, D. F.

ING. RAFAEL DIAZ PEREZ

Av. Universidad 1900 Ed. 24-201
Altillo Universidad

México, D. F.

Tel. 5-48-92-86

ING. ANTONO ECHEVERRIA GARCIA
2a. Cerrada Calle 10 No. 226
Col. Granjas San Antonio
México 13, D. F.

ING. LUIS FELIPE EGUIA RAMOS
Gobernador Melchor Muzquiz No. 20-1
Col. San Miguel Chapultepec

México, D. F.

Tel. 5-16-47-58

ING. JORGE ESPINOSA GONZALEZ
Concepcién Beistegul No. 1709
Col. del Valle

México 12, D. F.

Tel. 5-23-48-61

ING. DIEGO FERNANDEZ BAILLET
Dr. Navarro No. 90-9

Col. de los Doctores

México 7, D. F.

5-78-83-78

ING. JORGE FLORES OCHOA
Patricio Sanz No. 408-602
Col. del Valle

México 12, D. F.

ING. ALEJANDRO GROENEWOLD GONZALEZ
Presa Don Martin No. 138
México 10, D. F.

Tel. 5-57-12-73 y 5-57-1L4-73

EMPRESA Y DIRECCIGON

CIA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.A.
Av. Melchor Ocampo No. 171 o~
Col. Anéhuca N
México, 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 INGENIERIA Y PLANEACION
Paseo de la Reforma No. 2165

Lomas de Chapultepec

México 10, D. F.

Tel. 5-70-11-55

PETROLEOS MEX | CANOS

Av. Marina Nacional No. 329
México, D. F.

Tel. 5-31-63-21

CONSTRUCCIONES Y CONDOMINIOS
MEX|CANOS, S. A.

Av. Universidad No., 771-103

México, D. F.

Tel. 5-75-00-98 y 5-75-21-55

DISENOS DE INGENIERIA CIVIL, A.P.
Georgia No. 112-201

Col. Napoles

México 18, D. F.

Tel. 5-43-38-16

STAG, S. A.

Patricio Sanz No, 33-102
Col. del Valle

México 12, D. F.

Tel. 5-43-43-50

PILOTES DE CONCRETO, S. A.
Rfo Amur No. 13 3er. piso
México 5, D. F.

Tel. 5-46-62-12 y 5-46-62-05
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RELACION DE ASISTENTES AL CURSO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

17.

18.

19.

NOMBRE Y DIRECCION

ING. MOISES GONZALEZ AMBRIZ
Romero de Terreros No. 1362
Col. Narvarte

México 12, D. F.

Te] . 5-36'09-96

SR. VICTOR MANUEL GONZALEZ DAVILA
Cerrada de Hidalgo No. 21

Tlalpan

México 22, D. F.

Tel. 5-73-33-32 y 73

ING. FERNANDO GUZMAN GODOY
Olivar de los Padres No. 746
México, D. F.

Tel. 5-48-0L-55

EMPRESA Y DIRECCION

CIA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.A.
Av. Melchor Ocampo No. 171 50. piso

México 17, D. F.
Tel. 5-35-16-66 y 5-L46-55-52

BCO. NAL. DE OBRAS Y SERV. PUBLICOS

Insurgentes Norte No. 423
México, D. F.
Tel. 5-83-14-37

DESPACHO GUZMAN GODOY
Liverpool No. 108-402
Col. Juérez

México 6, D. F.
Tel. 5-14-14-69

20. ING. BENJAMIN GONZALEZ HERNANDEZ
Calle Zinc Num. 266-13
Col. Valle Gémez
México 2, D. F.

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION
Paseo de la Reforma No. 2165

Lomas de Chapultepec

México 10, D. F.

Tel. 5-70-11-55

21. ING. JAIME GRIMALDI OSORIO
Pinal del Rfo No. 224

CIA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.A.
Melchor Ocampo No. 171

Zacatenco México, D. F.
MéXiCO, Do Fu Te]o 5-“6-55-1"'6
Tel. 5-86-12-40 "
22. ING. JAVIER HERNANDEZ UTRILLA COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

Silvestre Revueltas No. 10 Augusto Rodin No. 265
Circuito Mdsicos México 19, D. F.
Cd. Satélite, Edo. de Méxlco Tel. 5-63-37-00

23. ING. JULIO HOYOS ELIZONDO CONSTRUCTORA HOD'SA
Calle Lino No. 21 Av. Amsterdam No.
Col. Las Palmas Tacubaya México, D. F.
México 18, D. F. 5-28-53-97
Tel. 5-16-82-68

S. A. de C. V.
14-301

24, ING. MIGUEL ANGEL JIMENEZ LOZANO
Playa Manzanillo No., 542-201 Sierra Gorda No. 23
México, D. F. México 10, D, F.
Tel. 5-39-07-11 Tel. 5-20-27-58

SECRETARIA DE RECURSOS HIDRAULICOS
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RELACION DE ASISTENTES AL CURSO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

25-

26.

27.

28.

29.

30.

31.

32.

NOMBRE Y DIRECCION

ING. FEDERICO WALTER LIEBIG FRAUSTO
Cerro de la Carbonera No. 142

Col. Campestre Churubusco

México, D. F.

Tel. 5-48-30-43

ING., FELIPE LOPEZ AGUILAR
Fco. de lbarra No. 17
Circulto Fundadores

Cd. Satélite, Edo. de México

ING. SALVADOR MEDINA RIVERO
Av. Revolucién No. 314-403
México, D. F.

ING. JESUS MENDOZA RIVAS

Calla Rafael Angel de la Pefa 122
Col. Obrera

México 8, D. F.

ING. SERGIO MENESES RUBIRA
Hda. de Santana y Lobos No. 7k
Bosques de Echegaray, Edo. de México

ING. CLAUDIO C. MERRIFIELD
Mar Blanco No. 93

Col. Popotla

México, D. F.

Tel, 5-27-45-97

ING. JOSE CARLOS MORA VAZQUEZ
Nifio Perdido No. 782-6

Col. Postal

México 13, D. F.

ING. ALEJANDRO MUNOZ DIAZ
Playa Miramar No. 568
Col. Reforma lztaccihuatl
México 13, D. F.

Tel. 5-39-76-55

EMPRESA Y DIRECCION

CIA. DE LUZ Y FUERZA DEL CENTRO, S.”
Av. Melchor Ocampo No. 171

Col. Andhuac

México, D. F,

Tel., 5-18-00r80 Ext. 159

PETROLEOS MEXICANOS

Av. Marina Nacional No. 329
México, D. F.

Tel., 5-31-22-21

INSTITUTO MEX|CANO DEL CEMENTO
Y DEL CONCRETO

Insurgentes Sur No. 1846
México, D. F.

Tel. 5-24-14-32 y 5-34-88-0k

‘

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION
Paseo de la Reforma No. 2165

Lomas de Chapultepec

México 10, D. F.

Tel. 5-70-11-55

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION
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 9o0. piso
Col. Alamos

México, D. F.

Te]. 5-38-0“-51‘}

ESTUDIOS DE INGENIERIA'Y PLANEACION
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.

Te]o 5-38-0u-54



RELACION DE ASISTENTES AL CURSO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

3L,

35.

36.

37.

38.

39.

Lo.

NOMBRE Y DIRECCION

ING. JORGE PAYAN DOUGLAS
Cerro del Chiquhuite No. 202
Col. Campestre Churubusco
México 21, D. F.

Te]o 5'“9-5“‘52

ING. IGNACIO PEDROZA SERRANO
Sn Francisco No. 181L4-c
México, D. F.

Tel. 5-30-L4-58

ING. JOSE FCO. PONCE CORDOVA
Calle Sur 77 No. 254 Depto. 1
Col. Sinatel

México 13, D. F.

SR. GABRIEL RAMIREZ URIBE
Av. 515 No. 179

Unidad San Juan de Aragdn
México, D. F.

SR. FIDEL SALDANA GOMEZ
Miami No. 39

Col. Napoles

México 18, D. F.

Tel. 5-36-37-00

ING. HECTOR SANCHEZ RIOS
Dragén No. 85-3

Col. Prado Churubusco
México, D. F.

Tel. 5-41-28-39

ING. SALOMON D. SEDANO LICONA
Gral.Mariano Salas No. 229
México, D. F.

Tel. 5-77-L40-22

ING. RACIEL SOSA ESCARBAN
Calle Boleo No. 25
México 2, D. F.

EMPRESA Y DIRECCION

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Rédano No. 14

Col. Cuauhtémoc

México, D. F,

Tel. 5-25-92-20 Ext. 2167

CIA. CONSTRUCTORA EVEREST, S. A.
Cumbres Acultzingo No. 67-101
México, D. F.

Tel. 5-30-05-15

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION
Paseo de la Reforma No. 2165
Lomas de Chapultepec

México 10, D. F.

Tel. 5-70-11-55

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION
Paseo de la Reforma No. 2165

Lomas de Chapultepec

México 10, D, F.

Tel. 5-70-11-55

COMJSION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
Augusto Rodin No. 265

México 19, D. F.

Tel. 5-63-37-00

CONSTRUCTORA INTERNACIONAL
LATINO AMERICANA

Av. Chapultepec No. 230 Lo. piso
México, D. F.

Tel. 5-11-40-03

COMISION FEDERAL DE ELECTRICI DAD
Augusto Rodin No. 265

México, D. F.

Tel. 5-63-37-00

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION
Paseo de la Reforma No. 2165

Lomas de Chapultepec

México 10, D, F.

Tel. 5-70-11-55



RELACION DE ASISTENTES AL CURSO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE CIMENTACIONES

NOMBRE Y DIRECCION

L1, ING. ENRIQUE SOTO REBOULEN
Cerro de Macuiltepec No. 291-3
Col. Campestre Churubusco
México, D. F.

Tel. 5-44-36-13

L2. ING. JOSE LUIS TERAN PEREZ
U. Habitacional Morelos
Edif. Jamaica C-26 Int. 102
Col. de los Doctores
Méxlco, D. F

43, ARQ. JULIO TRUJILLO GARCIA
Cerrada F. C. Interoceanico No.
México 2, D. F.

Tel, 5- 26 53- 98

L4, ING. PEDRO URZUA RODRIGUEZ
Playa Copacabana No. 127
Col. Marte
México 13, D. F.

Tel. 5-79-65-87

L5, ING. JUAN ANGEL "VAZQUEZ URIBE
Av. Taxquefia No. 1464
Col., Campestre Churubusco
México 21, D. F.
Te]o 5"“‘9"81"13

L6. ING. JOSE YUSEFF SAAB
Pestalozi No. 430
México, D. F.

Tel. 5-43-97-55

EMPRESA Y DIRECCION

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Universidad y Xola
México, D. F.

Tel. 5-19-37-27

SECRETARIA DE RECURSOS HIDRAULICOS
Sierra Gorda No. 23

México 10, D. F.

Tel. 5-20-27-58

INSTITUTO POLITECNICO NACIONAL
Zacatenco

México, D. F.

Tel. 5~ 86 28-05

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS
Av. Fernando No. 268 9o. piso
Col. Alamos

México 8, D. F.

Tel, 5-19-27-18

CONSTRUCCIONES CONDUCCIONES
Y PAVIMENTOS, S. A.

MinerTa No. 145

Col. Escandén

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. 5-33-69-5“‘



