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"A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS DEL CENTRO DE EDUCACION
CONTINUA

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del Jefe del
Cerntro de Educacién Continua, otorgan una constancia de asistencia a -
guienes cumplan con los requisitos establecidos para cada cursc. Las
personas que deseen gue aparezca su tftulo profesional precediendo a -
su nombre en la constancia, deberfn entregar copia del mismo o de su -
cé€dula a més tardar el SEGUNDO DIA de clases, en las oficinas del Centsro
con la senorita encargada de inscripciones.

El control de asistencia se llevar& a cabo a través de la perscn2 encaxr
gada de entregar las notas del curso. Las inasistencias serén computa-
das por las autoridades del Ceniro, con el fin de entregarle constancia
solamente a los alumnos que tengan un mfnimo del 80% de asistencia.

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y
"experiencias, pues los cursos que ofréece el Centro estén planeados para
que los profesores expongan una tesis, pero sobre todo, para que coordi
nen las opiniones de todos l1os interesados constituyendo -verdaderos se-
minarios. -

Es muy importante que todos los asistentes llenen y entregen su hOja -
de inscripcién al inicio del curso. Las personas comisionadas por al-
guna institucién deberin pasar a .inscribirse: en las oficinas del Centro
en la misma forma que los demé&s abLthnres, entregando =l oficio respec.
tivo.

Con objeto de mejorar los servicios queé el Centro de Educacidn Continua
ofrece, al final el curso se har8 una evaluacifn a tr&ves de un cues--
tionario disefiado para emitir juicios anénimos pcr parte de los asisten
tes.,
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CAPITULO VI

INTRODUCCION AL PROBLTMA DE LA CAPACIDAD DE
CARGA LN SUELOS

VI-1l. Generalidades

En este capitulo se presentan, desde un puntc de vista puramente
tedrico, los métodos mas generales y principales que se han desarro-
Hado hasta hoy para resolver el fundamental problema de _de':erml.n:.ar
la capacidad de carga de los suelos para fines de Ingenieria 9»’11.
Estos métodos tedricos se fundamentan solamente en las Matematicas
Aplicadas y en la Mecanica del Medio Continuo y a ellas pertenecen;
estan afectados por todas las hipétesis y limitaciones frecuentes en
aqueilos campos y, por lo tanto, son de dificil aplicacidn directa a la
realidad de las obras de ingenieria. Con base en tal Metodologia,
la Mecanica de Suelos ha podido seleccionar convenientemente y
desarrollar sus propias tecrias con vistas a resolver su problema
especifico; éstas se presentan en el Capirulo V1L

Las recomendaciones y practicas que el sentide comun y la expe-
riencia de afios han afiadido al cuerpo teérico en la practica corriente
de la construccién de cimentaciones ({principal aplicacion de las
Teorias de Capacidad de Carga), son el cuerpo bésico de los capitu-
los VIIT y IX. A lo largo de todo este estudio, el lector podra ir viendo
cémo, desde una solucion puramente matemaética, seleccionada tenien-
do en mente las necesidades de la Mecanica de Suelos, se llega a
criterios constructivos practicos, que hoy son una superposicion de
reglas empiricas, fundadas en la experiencia y muchas veces respal-
dadas por la propia teoria, sobre las soluciones fundamentales, pro-
porcionadas por las Matematicas Aplicadas y la Mecanica del Medio
Continuo, gracias al desarrollo de un calculo fundado en un grupo
de hipétesis, a veces bastante poco satisfactorias.

Para visualizar objetivamente el problema de la Capacidad de
Carga en suelos resulta Gtil el analisis del modelb'mecéfmigo que se
presenta a continuacion, debido a”Khristianovich!. Consgderesg una
balanza ordinaria, cuyo desplazamiénto estd restringido por friccién
en las guias de los platillos, tal como se muestra en la fig..VI-l.

Si un peso suficientemente pequefio se coloca en un platillo, la
balanza permanece en equilibrio, pues la friccién en las guias puede
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230 CAPITULO VI

neutralizarlo; en cambio, si el peso colocado es mayor que la capaci-
dad de las guias para desarrollar friccién, se requerira, para el
equilibrio, un peso suplementario en el otro platillo. Se entendera
por equilibrio critico de la balanza, la situacién en que ésta pierde su
equilibrio-con cualquier incremento de peso en uno de sus platillos, por
pequefio ‘que éste sea. Una balanza muy ligera, en comparacién
con los pesos manejados, representara un medio sin peso propio; una
balanza relativamente pesada respecto a los pesos de sus platillos
representard un medio también pesado.

0, P
o A A ==
LT TR

{0) (b)
FIG. YI-1. Modelo de Khristianovich*

La estabilidad de cimentaciones puede ilustrarse con el siguiente
problema planteado en la balanza. En el platillo derecho existe Py
se requiere conocer Q, que debe colocarse en e! platillc izquierdo,
para tener la balanza en equilibrio critico, Es evidente que este pro-
blema tiene dos soluciones; una corresponde a un Q < 2 y la otra,
por lo contrario, a un Q > P. Las alternativas del equilibrio en estos
dos casos ocurren con movimientos diferentes, ilustrados en los casos
a) y b) de la fig. VI-1,

Considérese ahora el caso de una cimentacién. Un cimiento de
ancho, B, esta desplantado a una profundidad D, dentro de un medio
continuo, fig. VI-2.

El problema de una cimentacién seria encontrar la carga q, maxi-
ma, que puede ponerse en el cimiento, sin que se pierda la estabilidad
del conjunto. La correspondencia con la balanza puede visualizarse,
haciendo coincidir un platillo con el cimiento, tal como se ve en la
fig. VI1-2. E! otro platillo esta dentro del terreno natural. Es evidente
que [a presién q que puede ponerse en el platillo izquierdo es ma-
yor que la carga del otro platillo, p = ¥ D, puesto que la resistencia
de! suelo, representada en el modelo por la friccién en las guias, esta
trabajando a favor del q. Este caso corresponde entonces al de la
fig. VI-1.b;en que Q >33. ‘ :

El caso a) de la fig. VI-1, en que Q < P, corresponde al de una
gxcavacion. Ahora g es nulo, pero conforme se profundiza la exca-
vacion las cosas suceden como si se bajase el nivel de la balanza
de lIa fig. VI-2, con la consecuencia del aumenio dz lz presién p.
Es evideate que existird una profundidad critica tal gue. al teatae de
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aumentar la excavacion, el fondo de ésta se levantara como el platillo
de la balanza l¢ hariz. Este es el fenémeno de falla de fondo. fre-
cuentemente reportado en las obras reales. o,
Un suclo muy resistente equivale a unas guias con mucha triccidn
y reciprocamente. Los casos limites estarian representados por una
roca sana, en la cual, con referencia al caso de la cimentacion,
podria ser muy grande en comparacién de p v por un liquido,
ge resistencia nula al esfuerzo cortante, en el que el maximo g que
puede ponerse es igual a p {principio de flotacién). Una cimenta-
cién en la que g sea igual a p se denomina en Mecanica de Suelos
totalmente compensada. :

0 B
| : L
—le SXRRES ir_iLU_'i_i
L
Pk
i aid) Vi

FIG. Vi-2, Correspondencia de un cimiento con la balania. de Khristianovich.

Tras visualizar objetivamente el problema que plantea una ci-
mentacién, en los parrafos que siguen se discute brevemente la apli-
cabilidad y la metodologia de las dos disciplinas de la Mecanica del
Medio Continuo que se han usado principalmente hasta hoy para
resolver tedricamente el problema; estas dos disciplinas son las
Teorias de la Elasticidad y de la Plasticidad.

VI-2. Metodologia de la Teoria de la Elasticidad®

La Teoria de la Elasticidad se aplica a los problemas de cimen-

taciones en forma analoga al disefio estructural; es decir, primera-

mente se encuentran los esfuerzos que un cierto sistema de cargas
exteriores produce en los puntos de la masa de suelo; en segundo
lugar se encuentra la resistencia del suelo a ese tipo de esfuerzos.
Una comparacién entre ambos concepros indicara si la masa de suelo
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232 CAPITULO VI

puede resistir sin que se produzca la falla- u ocurran deformaciones
excesivas que pongan en peligro la funcién estructural. El suelo,
como cualquier otro material, puede sufrir defoimaciones de dos
tipos: deformaciones volumétricas y distorsiones. Las primeras son
debidas tanto a la accién de esfuerzos normales como a la de esfuer-
zos cortantes. Las distorsiones son cambios sdlo de forma y se deben
fundamentalmente a la accién de los esfuerzos tangenciales. En
materiales ideales linealmente elasticos (obedientes a la ley de Hoo-
ke} son nulos los cambios de volumen debidos a esfuerzos tangen-
ciales, por lo que, en ese caso, ia deformacién volumétrica se debe
a los esfuerzos normales Gnicamente.

Como ya se indicé en el Volumen ! de esta obra la resistercia
a la tensién de los svelos cs muy pequedia, al grado de ser dificilmente
aprovechable por el ingeniero, por lo que éste procura que este
tipo de esfuerzos o no aparezca o no sea de importancia er las
estructuras para las que utiliza al suelo. Por ello, lus analisis de
estabilidad ligados a estructuras reales tienen siempre que ver con
los esfuerzos cortantes actuantes en la masa de suelo y con la
resistencia de éstos al esfuerzo cortante.

La determinacién de los esfuerzos en los puntos de la masa de
suelo es un problema teérico para el cual la Teoria de la Elasticidad
es ttil, aiin cuando, por la magnitud de las hipétesis que involucra,
sinde frecuentemente scluciones que no son muy apropiadas a los
oroblemas a que se aplican. La determinacién de la resistencia del
suelo para fines de comparacion es un prcblema complejo, que com-
nrende aspectos tedrices y muchos de caracter puramente practico,
tales como exploracion, muestreo, pruebas de laboratorio, etc. En ei
Volumen I de esta obra se describié este problema en forraa suficiente.

Si al efectuar la comparacién resulta que Ja recistercia del suelo
es en todo punto del medio superior a los esfuerzos cortantes incu-
cidos, 1z respuesta al problema de estabilidad es evidenie y la estruc-
tura de suelo soportari, dentro del marco de validez del analisis
realizado, las cargas impuestas. Por otra parte, puede ocurrir que la
resistencia resulte inferior a los esfuerzos inducidos en algun punto
o zona del medio; este punto o zona fallara elasticamente hablan-
do. Perc si este punto o zona estin confinados en la masa de suelo
y rodeados de material con capacidad adicional de resistencia, no
necesariamente existe peligro de deslizamiento general. Lo que sucede
es que esa zoma cuya resistencia elastica ha sido superada, {luye
algo y transmite los esfuerzos que no puede resistir al material

- vecino. o ’ T

Lo anterior produce que el esquema de esfuerzos original deje de
ser correcto y en la masa de suelo aparece una zona plastica. Sin
embargo, la estabilidad general de la masa sigue garantizada. Si las
cargas exteriores aumentan, la zona plastica crecerd correspondiente-
mente, hasta el deslizamiento general cuando la resistencia altima

a
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del medio continuo sea excedida, por .ejemp.lo, en todo punto dz :cne:;
superficie de deslizamiento posible. Asi, no sélo serd neccusar:‘o ;:: ocer
el maximo esfuerzo cortante actuantz §cbre la masa ue'fje >, Sino
que también serd preciso conocer las circunstancias en aue se e
senta, donde ocurre y las consecuencias que puede acarrear. lo
en los casos en que sea posibie la verificacion de Lindmecatm:gngra)
falla progresiva {ver Capitulo X1! dc‘al Volumen l-e efsearo ).
en que el esfuerzo actuante supece a ia resxsten?lla al es 1; b
tante en-un punto o una zona conducira a una falla generah. o
La Teoria General de Iz E!asnclaa'd ha sido, !gastéa oy,ax;i;1 <
aplicada a Jos suelos, quiza debido a} st: Lﬁfﬁﬁfzﬁgsaéite;ﬁcgsfué
lena etapa de investigacion: a ias diicuitades _
23 gpelicaciénpencierra y, sobre todo, a las lJlxmtacxox':e}s1 deelsa isig!l:;:i
Teoria, que vuelven relativamente escépticos a muc os Té)oria I
tas en suelos. Casi todas las aplicaciones clasicas de ‘?_,' ria, de
la Elasticidad a suelos han correspondido a la 1"Ae;0r.1a1 .me’f:\ e 2
Elasticidad, que presupcne que el suelo es un mal:tna }‘_on.mélﬂ,o -
nealmente elastico {que obedece la Ley de Hor::i e). lome'?o‘toma
isotropo; ademas, esta tecria es instantanea, es dedr, que.:. ol
en cuenta el factor tiempo, o sea, presupone la xnfx:csitix}gxa  Jas
deformaciones diferidas {tales como, por e)em_pl’o, ]?:s ebi assatais"\cle
solidacién). Es obvio que este conjunto d.r: hipétesis 1no se sat s.o‘}u-
en los suelos reales Y éFsi:a, 28 }adraszn pirxﬁx;pa!agdo; bao‘;;u:n s solu
io basadas en la Elastizidad Linea - t tivo
c‘ilar‘slgzdito. Es de nctar, sin embargo, que 2n algunos casqif;;g:élrcigs
lares, esta Teoria ha prop%rcignado_ SO}UCl;l):eesetkixacﬁtaadr:eefla:fCapitulo
Actica: la solucion de Doussinesq, stu L
?Xll c1>al§rcaonoci;ia Teoria de los Centros de Tension, c_lesarrogag?dg)sa.z
el analisis de un problema especifico de asentamr-.:zntosB : }11 S
bombeo para extraccién de petréleo,.en la zona de1 ong | e;cdé cal
EE. UU., por el doctor Nabor Carull'o, son ejemplos tlxplcoa e lo-
En el Capitulo V1! se mencionaran brevementeb]a gund: de las
soluciones clasicas de la Elasticidad Lineal al problema F

mentaciones.

VI-3. Analisis basados en la Teoria de la Plasticidad

Otro intento para resolver teéricamente los.problenlla_sT('i'e I?al\gzc:)l;
nica de Suelos esta fundado, como ya se dijo, _zn, a ?’?Rn de la
Plasticidad. Pued]e dQCirselquEleitt?c'id!aedn'maelh?l(?:n:r:l?e-;eproblemas-

icacion a suelos que la Llasu : '
;Fz'lxlcctailccéznpara los que‘q da un enfoque razgnab]g es ni)ayor y;gs cIi)(:lS;
" blemas, en si, son de mayor importancia. Sin em ar.go,t \ Sebe
olvidarse que el aceptar para los suelos un comportamxer_ldo {Jas xas
equivale a substituir el suelo real de una obra por un ente ideal, cuy
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:ai-:;t?:]st:::egzlc;:ergfortamlento frecuentemente son bien distintas
o Dlgsct?cr;sucilf;i dcomunmente que un :r_xaterial tiene un comportamien-
d Dpotico cua ot_sedc?mporta elastxcame.nte hasta un cierto nivel
iy Z0s, a partir de cual. {comportamiento plastico propiamente
¢ o}, sigue las leyes de la fig. V1-3.a {comportamiento idealmente
plastico). o las dela VI-3b {comportamiento plastico, con endureci
miento pot deformacién). Hasta liegar al nivel de esfuerz o
diente al comportamiento plastico, suel y
lz]“ p_osn%nlidad d.e que el material pueda tener o no deformacion
fnazgazz, en‘del primer caso se tiene un comportamiento elasto-plstico:
x;lésdwg;:!x:nbc;,é;xgllclié)éplastxco; ?n este altimo caso, el cemportamiento
st V?-3.ceys$lg§fd§?m o con endurecimiento por defor-
Al aceptar la Teoria de la Plasticidad como bac
tedricos en la Mecanica de Suelos surgen dos Cuestic
e ser consideradas®:

] ©S correspon-
e considerarse en la fiteraturn

e de analisis
icnes que han

a) Grado de validez de la hipétesis i
b) Implicaciones de tales hipégsoiseslS realizada

O’g o
{ | —
| | f
! - {
]
(e} < ! ib1 e
o N o :
r/‘"’/- N
. |
fe) € td) K

FIG. Vi3, Comporiamiantos plasticos
;;} f;mio-pfési:'co perfecio
Elosto-pldstica, con endurecimiento ' o
e} Ri’gi'a'o-pldxﬁca parfacta por delormacitn
'd} Rigido-pldstico, con endurecimiento por defnrmacion

En lo"glie sigue se analizan breve
tantes contenidas en la Plasticidad, ¢
cuestiones: ’

inente las hipétesis mas impor-
ratando de visualizar esas dog

$. Ei maierial 25 Aomogéaco e isétreuy

Esta bipétesis, coman per ctra pasie s i3 Teoria de ia Elasticidad
tal como :zuele aplizarze 3 los sueles, tieng su origen on la bisquads
de la simplicidad marematica y fisica en las aplicaciones de 1a Teoria;
&l prescindir de ella, i cual puede hacerse en muckos cascs particu-
lares, los analisis sz complican. Ea 1a practica. alguncs suelos se
acercan mas 2 ia hipdiesis que otros; los suelos estratificados o
zquellos cuyas propiedades en direccién vertical v horizontal difieren
mucho zon los gue se separan mas de la suposicidn.

o
2. No se consideran ef=utos en el tiempo

Esta hipétesis tainbién es comin a la Tecria de la Elasticidad,
tal como comunmenie se aplica. '

En las arenas, la hipotesis es bastantz satisfactoria, tanto en lo
referente a compresibilidad como a resistencia y aiin ea lo referente
a las curvas esfuerzo-deformacién. En las arcillas, el efecto del
tiempo es de mayor importancia, tal como se desprende de lo estu-
diado en el Volumen 1 de esta obra, en sus partes alusivas.

La influencia del tiempo en el comportamiento de los suelos es de
gran importancia tanio tedrica como practica y ha merecido dltima-
mente bastanie atencién por parte de los investigadores. Los trabajos
de Casagrande y Shannon®, parecen confirmar lc arriba asentado
para arenas. Ha side més dificil establecer conclusiones definitivas
en lo gue se refiere 2 srcillas. En los trabajos publicados por Habib
y Hvorslev®™ ® se podrd ver parte del ideario que hoy s2 maneja,
pudiéndese observar que la investigacidn actual permite Hegar a
conclusiones contradictorias, lo cual habla por si solo de las incerti-
dumbres que afin subsisten en estos aspectos. Sin embargo, parece
clerto gue en las aplicacipnes practicas el estudiar las condiciones
mas desfavorables de la vida de la estructura, para tomarlas como
criteric de proyecto, proporciona una norma que permite superar
sin peligro mucho de la ignorancia que hoy se siente.

3. No se consideran [endmenos de histéresis en la curva esfuerzo-

deformacion

El aceptar esta hipétesis en los suelos conduce, aparentemente,
a fuertes desviaciones de la realidad: sin embargo, en la practica, la
sitvacién se arregla considerando en una curva esfuerzo-deforma-
cién que contenga tramos de carga y descarga, una ley particular
para el primero y otra, diferente, para el sequndo. Esto es posible
v aceptable dado que los casos practicos mas frecuentes, en’la Meca-
nica de Suelos aplicada, corresponden o bien a un problema de carga,
o bien a uno de descarga, bien definidos.

4. No se consideran efectos de temperatura
Dada la peguefia variacién de temperatura que afecta g los

suelos reales, se considera hoy que esta hipotesis no introduce ningu-
A

. .
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na desviacién seria en los analisis. Algunos casos especiales, iales
como la accién de helada, son objeto de estudio especifico en Ia
Mecanica de Suclos actual,

Las hipétesis anteriores implican, al ser aceptadas algunas carac-
teristicas de comportamiente de los materiales plasticos que, al no
ser cumplidas estrictamente por los suelos, transforman la teoria
subsecnente en una doctrina referente, una vez mas, a un material
ideal que va no es el suelo de las obras de ingenieria.

Pucde demostrarse en Teoria de la Plasticidad (ver, por ejemplo,
la ref. 3), que en los materiales plasticos friccionantes todo procesc
de deformacién plastica debe de ir acompaiiado de un awmentc de
velumen, Esta implicacién, que es la mas importante desde el punto
de vista practico de todas las predetermiradas por.las anteriores
hipGtesis, ae confirma experimentalmente, segin se vio en el Capitulo
K1l del Volumen I de esta obra, en ei raso de arenas compactas con
relacién de vacios inferior a la critica, pero en el caso de arena$
sueltas sucede lo contrario, por lo que, en este caso, no son aplicabies
ios criterins de anélisis a partir de la Teoria de la Plasticidad; por
extencidon, resulta comprometida ann la aplicacion de tales criterios
a las arenas compactas, pues puede sospecharse que la coincidencia
de comportamientos sea fortuita,

Otras impiicaciones de las hipdtesis anteriores pueden consultarse
en ia mencionada ref. 3.

Vi4, Algunos conceptos fundamentales de ia Teorin de Ia
oo

£
Plasticidad de aplicacion a suelos

Las aplicaciones de Ia Teoria de la Plasticidad a ia Mecanica
Je Sueles realizadas hasta el presente y aquellas que conducen al
2stablecimiento de las Teorias de Capacidad de Carga son un ejemplo
de elio, han considerado al suelo una relacién esfuerzo-deformacion
del tipc de la mostrada en la fig. Vi-3.c; es decir, un comportamiento
rigido-plastico.

La hipotesis de rigidez inicial, supuesto un comportamiento plas-
tico para el suelo, no implica grave error, pues es un hecho que, en
la mayoria de los casos practicos, las deformaciones de los suelos
previas a la falla (deformaciones elasticas) son muy pequeiias y
pueden despreciarse. :

También se ha aplicado siempre a los suelos la Plasticidad
considerando la Teoria Lineal de la Deformacién; es decir, conside-
rando que la geometria de la masa no sufre cambios durante el
proceso de deformacién. Esto implica que los resultados tedricos soélo
seran presumiblemente aplicables en el instante mismo del colapso,
durante el cual se produciran ya deformacicnes grandes.
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La aolicacién de la Teoria de 1a Plasticidad a un problemz:.r;i)trear?;
tico rcqixierc aceptar para ¢l material de que se trate unrwel io
de fluencfa: es.decir, se precisa establecer f!e' alntefinarrx‘zhux?néeﬂnida

: se admite que ocurrird la Duence !
esfuerzos para cl cual se ads H s T sido usual aceptar
de di 3l En Mecanica de Suelos ha siao us epta
de dicho material. a e e o e

criteri i isrma ley de Mohr-Coulomi; es decir,
como criterio de fluencia la mi ) €5 2
elACuelo fluye indefinidamentc en todo punto en que <& esfuerz
cortante alcance el valor
c=s=c+otg¢

a no ser que exista alguna restriccidén en lfa v.ecix‘nd.afld del plt(;ntosecz
:or1 plastificada, en cuyc caso 12 fluencia indefinida puede ser
L% , € . d A
i i 3 asti tenidc. )
mpedida. (Estado Plastico Con . . '
l pr*'n el éapitulo %1 del Volumen | de esta obra se d’.:ﬂlo‘\tl.-l"-o qdu:‘;
el plano en el cual ocurre la falla de un e]emlento pr:i;11al;é00br;
material forma un angulo de 45 + ¢/2 con elisp arzo/zenco_n (;q“é] w3
¢l esfuerzo principal mayor yl un angulo de $/2 ¢
bra el esf incipal menor.
e ubra el esfuerzo piincip o . —
qhLEn ei caso mas general de un elemento pristaatico, sujeto a un

e . e tien
estado de esfuerzos tal que el es,fur:rz(oi prmc;pa] l?ter?i(}i\:"e?’v;lleidg
& if de ¢, como de s lo antes di
un valor diferente tanto . : ho es valico
i { de que, en este caso, los planos p
iqualmente. con el re‘sultado , _ - -
cgi;ales de falla son ioz mostrados en la fig. VI-4.a, con angulos
tre ellos de 90 = ¢. ' ’ o
e Fn un estado de esfuerzos no uniforme ios cor.lceptlos antentoxss
pueden generalizarse atn mas. lCcnsidérese. pc:r e]enellpri,“::oeseaug
i& ané al que se presenta en
de deformacién plana analogo ) ‘ :
muro de retencién o en un talud largos (notese que estos €asos

q
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\
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(a) (b)
FIG. VI-4 Lineas de falla
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corresponden a estados de esfuerzos no uniformes en el medio, pues
éstos crecen con la profundidad por el peso propio del material).
En este caso, se definen como lineas de falla a aquellas lineas ima-
ginarias que son, en cada punto, respectivamente tangentes a los
planos de falla que se definirian en un elemento prismatico infinitesi-
mal que sé ubicara en dicho punto. De lo antes dicho, se desprende
que por todo punto del material en estado de falla incipiente pasan
dos lineas de falla que forman entre si angulos de 90 + ¢ 6 90 — ¢,
segun cual se considere y que forman angulos de 45— ¢/2 vy
45 + ¢/2, respectivamente, con las direcciones de los esfuerzos prin-
cipales maximo y minimo ligadas al punto en cuestién {fig. VI-4.b).

Puede verse que si una ?amilia de lineas de falla.esta formada por
rectas paralelas, la segunda familia debe estar también formada
por rectas paralelas que corten a las primeras en angulos de 90 == ¢.
Analogamente, si una de las familias de lineas de falla esta formada
por un haz de rectas concurrentes en un punto, la segunda familia
es un sistema de espirales logaritmicas (r = r,e®!#) con polo en
dicho punto de concurrencia, ya que tales curvas son las anicas que
pueden cumplir con el haz la condicién de interseccién a 90 =+ ¢.

En la Teoria de la Plasticidad es importante el estudic d=l
campo de velocidades de desplazamiento de los puntos de un wnaterial,
dentro de la zona en fluencia plastica; del estudic de la distribucién
de dichas velocidades y de acuerdo con las hinétesis de la Teoria es
posible concluir que las lineas de falla gozan de la importante propie-
dad de que la velocidad de deformacion a lo largo de elias mismas
es nula. También tienen la caracteristica de que a lo largo de ellas un
desplazamiento tangencial implica un desplazamiento ncrmal, ligados
ambos por la relacion de que el normal es igual al tangencial por
tgp. Estas condiciones, mas la de dilatancia va sefialada, en unién
a las condicicnes de frontera del problema bastan para definir por
completo el campo de distribucién de velocidades de desplazamiento
de los puntos del medio, siempre y cuando se conozca también la
distribucién de las lineas de [alla. , ‘

Por altimo, se puede demostrar en la Teoria que un medio séio
puede sufrir movimientos de rotacion o traslacién como cuerpo rigido,
cuando la superficie de deslizamiento y las lineas de falla sean rectas
o espirales logaritmicas de ecuacién igual a la arriba escrita {en un
suelo puramente cohesivo la espiral se transforma en un’arcs de
circunferencia). Estos tipos de movimientos son frecuentes en los
mecanismos de falla utilizados en Mecanica de Suelos y concre-
tamente en temas de Capacidad de Carga, por Io que puede preverse
el uso de tales lineas de deslizamientc en dichos temas. Tncidental-
mente, es Ce notar que en el Métods Succn, usado en Estabilidad
de Taludes {capitulo V) se-uiiiiza una curve de deslizamiento <ircu-
lar asociada a un movimiente de rotucidn coms caerne rigide de

o
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Teoria ds

masa de suele deslizantz, lo cual £o es congrusnte en
icid ceqiin 1o arriba anctzGo
a Plasticidad, segin lo arriba anci2Go : ‘ )
En un materigl nerfectamente plastico los niyeles de cr:fe\;&:_lra.“c'
1 - Saib oy ~r ;
o pueden aumentar sin limite 2] aumentar ia? solxca:auonzifn,« Entaq da
icid il o i nes zntar
ici {iuencia las deformacio
al alcanzarse la condicion de _deforma s
.to, un medio plastico suj
esfuerzo constante. Por lo tanie, un sujet argas
crecientes debe llegar a una situacion 1xtai que ’i_x'n‘ p;—grt!gi!‘;?é:u"ritica
lujo plastico. Tal c
en los esfuerzos produzca el fluj . p <
recibe el nombre de estado de colapsodplastzco ‘}lin;eiltemslfaen:i?stri.
c e se ilama sistema de cargas [t .
cargas que la produce se ! sis - ;
bucsi;(m de velocidades de deslizamiento en el mon&ent;: I;:Le! colapso
plastico es el mecanismo de cotapfso o mccanlst’{ltoicaxepeﬁte:admisib]e
i s es esta !
Se dice que un estado de estuerzo :
ici ilibri impues-
cuando satisface las condiciones de equxhbrxoé las cii;;cglr;te:]aniv;;l -
) " ue se trate Yy
tas por el problema concreto de g ate ¢ :
esfu!;rzos e?x todo punto es tal que la condicién de fluencia no se ve
sobrepasada. ' . 3 ' .
55 dice que un campo de velocidades de deforcxi*naqxolrl ng:ér;:mse
i isi si i de un campo de veloci
ticamente admisible si proviene up .
desplazamiento que satisfaga las condiciones r:le] frontleral,alaorecl‘icxlé;:
entre los desplazamientos normales y tangencia es a lo Iar%e]ocidad
lineas de falla antes mencionaaasy 1? condicién de q‘i'ell velocidac
de deformacién a lo largo de las mismas l{meas de fa adbeainteréé
) i san dos teoremas dae
En los anteriores conceptos se basan ¢ K
fundamentai en las aplicaciones de la Teoria de lacplfstxcndg?é;ii%s
suelos. Estos reciben el nombre de Teoremas de Colapso .
0

1. Primer Tecrema

Entre todas las distribuciones de esfuerzos- estatxcamgnte adn.]cisg
bles, la distribucién real es la que corresponde al f.actor. e ic,egun a:)r
maximo. Es decir, si se calcula un factor de seguridlad 1?ua ) nt'lac){fio
que uno para un sistema de cargas actuantes sobre el sue ot?rtl' es uente'
haciendo uso de una cierta distribucion de esfue.rzos esla 1§§\r:1_b
admisible, el factor de seguridad real, correspondxenée aCa istribu-
cién de esfuerzos real, sera mayor que el CalC'UI?j o. Con mazg;
razén el_mismo sistema de cargas, pero con magnitudes menores p
sstas, conducira a una situacion estable.

II. Segundo Teorema

Entre todos los campos de velocidades de deformaélénlquema-
ticamente admisibles, el campo r;eal‘ es el que corfresponde a .mu}z{rgs
factor de seguridad. Es decir, si se calcula un factor e; segubne d
menor O igua] que uno para un sistema de. caggas“actléan es1 sqdrd
suelo en estudio, haciendo uso de un_a_d:strxbu?xon edve oci z_xd eé
de deformacién cinematicamente admisible, e! factor ce seguriaa
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real correspondiente a la distribusion de velocidades de deforma-
cién real, serd menor que el cziculado. Con mayoer razén, el mismo
sistema de cargas. pori consideradas de mayor magnitud, conducira
a una situacién inestable.

La demostracion de estos enunciades prede verse en la ref. 7 6 en
un tratado similar de Tlasticidad.

El primer Teorema de Colapso Plastico permite caleular una cota
inferior del sistema de cargas limite; es deciz, permite calcular un
valor iimite del sistema de cargas tal que, para cualquier valor de
las cargas menor que {as calculadas. el sistema es estatle.

Analogamente, e! sequndo Teorema de Colapso Plastico permite
calcular un cota superior de! sistema de cargas limite, o sea un
sistema de cargas tal que cualquier otro con cargas-mayores produce
el colapso plastice de la estructura.

La comhinacién de los dos tcoremas proporciona un método de
disefio estructural muy sugestivo. En efecto, si ambos teoremas se
aplican se tienen dos sistemas de cargas entre los cuales debera estar
ubicade e! sistema critico real que produce el colapso de la estructura
en estudio. Este método, conocido como Analisis Limite, es frecuen-
temente usade en Mecanica de Suelos eg forma méas o menos explici-
ta; por zjemplo, un analisis de estabilidad de taludes es una aplicacién
incompleta del mismo, ya que lo que alli se obtizne es la cota superior
del sistema de cargas limite, sin obtener la inferior. Ex problemas
en que las cotas superior e inferior coincidan, el analisis limite condu-
ciré 2 una solucidn definitiva del problema, en materiales idealmente
plasticos. En cuestiones de Capacidad de Carga las soluciones por
Analisis Limite son particularmente utilizadas.

Los Teoremas de Colapso Plastico tienen un significado que,
en lenguaje simplista, podria expresarse como sigue: la raturaleza
es muy cabia y si se encuentra analiticamente una manera de que el
suelo pueda soportar una carga dada, la natucaleza se encargara
de que e! suelo la soporte con menor dificultad. Analogamente, si se
encuentra analiticamente un modo de que la carga impuesta al suelo
produzca su falla, la misma naturaleza se encargara de que esa falla
ocurra con un mecanismo mas simple.
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. CAPITULO VII
TEORIAS DE CAPACIDAD DE CARGA EN SUELGS

VII.1. Introduccién

En este capitulo se trata de los principales esfuerzos teéricos
realizados para resolver el problema de la Capacidad de Carga de los
Suelos. Una buena parte de las teorias desarrolladas tienen su base
en hipétesis simplificatorias del comportamiento de los suelos y en
desarrolios matematicos a partir de tales hipétesis; en algunas otras
teorias, especialmente en las que corresponden a esfuerzos recientes,
la observacién y el empirismo juegan un papel mucho méas impor-
tante. Se puede decir que todas las teorias matematicas tienea como
punto de partida la solucién de Prandtl al problema de la identacién
de un sélido rigido en un medio continuo, semi-infinito, homogéneo »
isétropo bajo condiciones de deformacién plana; esta soiucién, des-
arrollada =n el marco de la Teoria de la Plasticidad, supone al medio
rigido-plastico perfecto.

Con el objeto de asentar las ideas que presiden estos estudios,
se presentan al principio ilustraciones simples de la aplicacién de los
Teoremas Extremos (capitulo VI) a algunos casos sencillos de
interés para lo que sigue. También, con el mismo objeto, se pre-
sentan intentos de resolver el problema de capacidad de carga
diferentes a los originados por los trabajos de Prandtl. En general,
conviene reducir el problema a dos casos: la Capacidad de Carga
de Jos suelos puramente “cohesivos” (c £ 0: ¢ = 0) y la de los sue-
los puramente "friccionantes” (¢ = 0; ¢ 55 0). Algunas de las teorias
mas usadas hoy se presentaran, sin embargo, para el caso mas amplio
de suelos con “cohesiéon” y “friccion”.

En este capitulo no se ahondara en las virtudes y defectos de las
distintas teorias para su aplicacién a los diferentes casos practicos.
Para obtener informacién sobre tan fundamental cuestion, el lector
debera consultar los capitulos VIII y IX.

VII-2. Una aplicacion simple del Analisis Limite al prdh_lema de
la Capacidad de Carga en suelos puramente *“cohesivos”

La teoria de la Elasticidad permite establecer la solucién para
el estado de esfuerzos en un medio semi-infinito, homogéneo, iso-
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tropo y linealmente elastico, cuando sobre él actita una carga u“ni-
formemente distribuida, sobre una banda de ancho 2b y de longitud
infinita (fig. VII-1). ]
- En efecto, puede de-
2p - mostrarse' que para: la
' q condicién de carga
it mostrada los maximos
\ ; esfuerzos cortantes in-
\ A_Luoar ceomeTRico 0E Los  ducidos en el medio
_-~"/puntos o€ waxM0 B+ yale q/m y ocurrenlen

puntos cuyo lugar geo-
FIG. YIi-1. Esfuertos cortantes mdximos bajo una bando métrico es el semi-
de longitud =, segin lo teoria de la

Elasticidad circulo mostrado, cuyo

diametro es 2b. |

Por ser una solucién obtenida por la Teoria de la Elasticidad
puede garantizarse que ese estado de esfuerzos satisface las condi-
ciones de equilibrio y de frontera, por lo que la solucién sera:iun
estado de esfuerzos estaticamente admisible, siempre y cuando el
valor de tmix no sobrepase el valor de la resistencia del material, su-
puesta igual a ¢ (condicién necesaria para que no haya fluencia en
‘ningin punto del medio).

Si:

|
i
\
1
Tmax — € = 1

HlQ

se sigue que: |
Amébx = TtCc (7\-1)
lo cual fija el maximo valor de q. f
De acuerdo con el Primer Teorema de Colapso Plastico (capi-
tulo VI), la ec. 7-1 proporciona una cota inferior para el valor‘ de
qu. carga ultima que puede colocarse sobre el medio, sin que ocurra
falla en ningdn punto del mismo. 1
En el Anexo VIl-a se presenta un anilisis mas detallado de la
solucién anterior. - :
Por otra parte, segin se desprende del citado Anexo, el analisis
en estudio no proporciona ningin mecanismo posible de falla general,
a pesar de que, a primera vista, pudiera juzgarse que por constituir
todos los puntos en que se llega al mismo tiempo a la falla incipiente
un semicirculo, la masa de suelo deslizara con movimiento de cuerpo
rigido sobre dicha superficie. Pero debe hacerse notar, una vez mas,
que dicho semicirculo no es una superficie de deslizamiento por no
ser los esfuerzos cortantes de falla tangentes a él. Lo que suceda
cuando la carga aumente ligeramente a partir del valor que produzca
Tmix = ¢ en todos los puntos del semicirculo esta fuera del campo
del analisis elastico. ,

MECANICA DE SUELOS (1) 245

Para completar la aplicacién del analisis limite a los problemas
de capacidad de carga en suelos puramente ‘cohesivos” se necesita
encontrar una cota superior para el valor de la carga ultima, q..
Para lograr tal fin considérese un analisis de capacidad realizado
segun los lineamientos de la fig. VII-2 que, basicamente, consiste
en una aplicacién del Método Sueco al problema de Capacidad de

Caéga. f q ‘ ——2b =

n etecto, considéra- P ro’

se una superficie de fa. - [T T {le = 8

lla circular, con centro \ ° It

en 0. extremo del area \ /’

cargada y radio 2b, igual R 25

al ancho del cimiento. S Z®

El momento motor, que el

tiende a producir el Ogiro FIG. YH-2. Andlisis de copacidad de carga consi-

del terreno de cimenta- derando uno superficie de folla circular

cién como cuerpo rigido sobre la superficie de deslizamiento, vale
m=gqgX2bXxXb=2qb*

El momento resistente, que se opone al giro, es producido por
la “cohesion” del suelo y vale

R = 21b X 2b X ¢ = 4nc b?

Comparando ambos se deduce que, para el circulo analizado, la
carga maxima que puede tener el cimiento, sin falla, sera:

q=2nc=628c.

En realidad puede demostrarse (W. Fellenius) que el circulo
analizado no es el mas critico posible. En efecto, si se escoge un centro
en (', sobre el borde del area cargada, pero mas alto que 0, puede
probarse que existe un circulo, el mas critico de todos, para el que

Quax = 55 ¢ , (7-2)

representa la carga maxima que puede darse al cimiento, sin que -
ocurra el deslizamiento a lo largo del.nuevo circulo. : : .

Debe notarse que una superficie- de falla, a lo largo de.la cual
ocurre una rotacién de cuerpo rigido representa, segin ya se indicé,
un campo de velocidades de deslizamiento cinematicamente admisi-
ble y. por lo tanto, un mecanismo posible de falla. Por ello y de
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acucrdo con el 2° Teorema de Colapso Plastico, el valor dado por
“la ec. 7-2 e: una cota superior de la carga ultima, q.. considerando
el. medio como idealmente plastico.

Asi, la carga dltima real, q.. resulta acotada entre los valores

" < qu X 55.¢ (7-3)

La solucién de Prandtl, ya mencionada, permite, con otro meca-
nismo de falla. llegar a otra cota superior del problema que es menor
que la obtenida por Fellenius, reduciéndose asi ain mas el intervalo
tedrico en que debe encontrarse la solucién.

VII-3. La solucién de Prandt]

~ Prandt] estudié en 1920° el problema de la identacién de un
medio semi-infinito. homogéneo, isétropo y rigido-plastico perfecto,
por un elemento rigido de longitud infinita, de base plana. Conside-
rando que el contacto entre el elemento y el medio era perfectamente
liso, propus<o e! mecanismo de falla que se muestra esquematicamente
en la f:g. VI-3. :
(o Se trata, naturalmente,
P de calcular la maxima pre-
o8 g o sién que se puede dar al
elemento rigido sin que pe-
netre en el medio semi-in-
; finito; a este valor particu-
[ lar de la presion se le de-

FIG. V113, Solucidn de PrardH nomina carga limite,

c A

La superficic AB es un plano principal, por no existir en ella
esfuerzos rasantes (plano liso). Las superficies AC y BD) son supe:-
ficies hibres. exentas de todo esfuerzo y, por lo tanto, también son
pianos principales. Con base en lo anterior, mas la intuicion de que
los esfuerzos normales horizontales a lo largo de AC y BD, inducidos
por la presion de! elemento, son de compresion, se cfeduce que para
rener un estato de fallaincipiente en ia vecindad de dichas superlicies
se regeesind que ¢! esfuerzo de compresian nmreacion. to deba tener un
valor de 2e. (En efecto. siendo el medio un sélido de resistencia
constante igud! a ¢ un elemento vecine a la superficie AC o BD
asid en cond:cidn ardloga a la gue-se tierie en una prueba de com-
presisn simnrlz, en !z cual {a resivtencia es g = 2¢}. Haciendo uso
de la teoria de los cuerpos pecfecrawente plasticos” se encuentra que

la regién ACFE es una recidn dz osfucrzos constantes, iquales a la
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es también de esfuerzos constantes. La transicién entre ambas regio-
nes es una zonza de esfuerzos cortantes radial (AEH). Ccn estos
estados de esfuerzos, Prandtl calculé gue la presion limite cue puede
ponerse en la superficie AB esta dada por el valor

Ge ={= + 2)c (7-4)

Lo anteriormente expuesto parece indicar que en el momento
del flujo plastico incipiente, el elemento rigido ejerce una presién
uniforme igual a (x +2)c sobre el sélido plastico semi-infinito.

La solucién anterior careceria de verosimilitud fisica si no se le
pudiese asociar un mecanisimo cinematico de falla posible, con un
campo de velocidades cinematicamente admisible. Prandtl logré
esto’ considerando que la region ABH se incrusta como cuecpo 1igi-
do, moviéndose verticalmente como si formara parte del elemento
rigido. En la regién AEF las lincas de deslizamiento son circulos con
centro en A y con velocidad tangente a tales lineas igual a \/2/2,
constante en toda la region, supuesto que el elemento rigido desciende
con velocidad unitaria. Finalmente, la regién ACE se mueve-como

cuerﬁu rigido con la velocidad \/2/2, en la direccién de EC.
anterior sclucién, debida a Prandtl, es la base de todas las
Teorias de Capacidad de Carga que se han desarrollado pata apli-
cacién especifica a suelos.

D A /_/////xc//// B E

FIG. VIl4. Solucidn de Hill
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VII-4. La soluridu d» 31l

La solucion de Peond ! analizads atras, no es la drica pesibie

para el problema planteads. En efecto. Hill presentd una solucidn
alternativa' que se describe brevemente a continuacién.

En la fig. VII-4 se muestra ¢! mecanismo de falla propuasto, en
el que las regiones AGC y AFD son de esfuerzos constar ios y ia
regién AFG es de esfuerras radiales. Otro ranto pnede decirse de las
zonas siméteicas, en el lado derecho de la figura. Los esfuerzos en
estas regicnes sen los mismos que se presentan en las correspondien-
tes del mecamsmo de Prandtl, pero las velocidades de desplazamiento
son diferentes. Suponiendo tambien que el elemento rigido desciende
con veloaidad unitaria, puede demostrarse que la zona ACG debe
desplazarse como cverpo rigido con velocidad \/Z en la direccion de
CG: andlogamente los puntes de la reqidn AFD se inueven con.la
raisma velocidad \/2 en la direccion FD; la zona radial se mueve en
todos sus puntos con la misma velocidad (2}, tangente a los ciccu-
los de dzsiizamiento. Con base en su mecanismo de falla, Hill pudo
también calcular la presion limite que el elementa rigido pueda tras-
mitir sin identarse en el medio, obteniendo 2l mismo valoc que pro-
porciona la soluridn de
Prandtl v que se muestra
en la expresién 7-4.

Es interesante notar que
si la superiicie de! medio
semi-infinito no fuesc hori-
zontal, sino que adoptase
la forma que aparece en la
tig. V1I-5, la presion limi-
te toma el valor

FIS. YII-5. Cufa truacada sujata a identacidn

ge = 2¢(1 + 6) (7-5)

La expresién 7-5 tiene como limites qc = 2¢, para 0 = 0. caso’

de una prucba de compresién simple y resultado en ella obtenido y
qe = (® +2)c. para § = 00°, que corresponde a superficie horizontal
en el medio semi-infinito.

VIL-5.  La teorfu de Terzaghi

La tecria de Terzaghi es uno de los primeros esfuerzos por
adaptar a la Mecanica de Suelos los resultados de la Mecanica del
Medio Continuo atras tratados. En lo que sigue, se presenia suma-
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riamente en la forma original utilizada por e! prepio Terzaghi":-L:’J’
Teoria cubre el cazo mas general de suelos con “cohesidn y friccién
y su impacto en la Mecinica de Suelns ha sido de tal & ascend'sncxa
que aun hoy, es posiblemente la teoria mas usada para ¢l calcu!q
de capacidad de carga en los provectos pracuicos, espezialmente en el
caso de cimientos poco profundos

La expresion cimicniro goco peofunde se aplica a aqré! en el que
el ancho 3 es igual o mayor que lo distancia vertical entre el terieno
natural y la base del aimiizato {profundidad de desplante, D;). En
estas condiciones Terzaghi desprecio’la resistencia al esfuerzo cor-
tante arriba del nivel de desplanie del cimiento, considerandola sélo
de dicho nivel hacia abajo. El tericno sobre la base del cimiento
se supone que solo produce un zfecto gue puede representarse por
una sobrecarga, @ = v Dy, actuante precisamenie en un plano hori-
zontal que pase por la base del cimicnto, en donde v es el peso
especifico del suele (fig. VII-6).

~ 8 —-Al
Y | R
7 Yl Q=30
ceo e A
(o) (b)

FIG. V1.8, Equivalenciz del szels sobre el nfv'e"c’? Jesplente de un cimiento ceu
ung sobrecarga cebida a su peso

Con base en los estudios de Prandtl. atras presentados para el
caso de un medio "puramente cohesiva”, extendidos para un medio
“cohesivo y friccionante”, Terzaghi piopuso el mecanismo de falla

[s]

9= ¥o N 7
> : - b [ [ !
NERTETERRRRR A AT Cu R RS U R R U]

11 b ST T [
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D l"ﬁ\\n
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FIG. VII-7. Mecanismo de falla de un cimienlo continuo poco profunds seqin Terigh
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que aparece en la fig. VII-7 para un cimiento poco profundo, de
longitud infinita normal al plano del papel. ‘
La -ona | es una cufla que se mueve como cuerpo rigido con el
cimiento, verticalmente hacia abajo. La zona [l es de deformacién
tangencial radial; la frontera AC de esta zona forma con la horizontal
el angulo ¢. cuando la base del cimiento es rugosa; si fuera ideal-
mente lisa, dicho angulo seria 45 + ¢/2. La frontera AD forma un
angulo 45 — ¢.’2 con la horizontal, en cualquiera de los dos casos.'La
zona Ill es una zona de estado plastico pasivo de Rankine. En el
Anexo VI1I-b se dan algunos detalles adicionales sobre el mecanismo
de falla propuesto por Terzaghi.
La penetracién del cimiento en el terreno sélo sera posible si se
vencen las fuerzas resistentes que se oponen a dicha penetracién;
éstas comprenden al efecto de la cohesion en las superficies AC
y la resistencia pasiva del suelo desplazado; actuante en dichas
superficies. Por estarse tratando un caso de falla incipiente, estos
empujes formaran un angulo ¢ con las superficies, es decir, seran
verticales en cada una de ellas. \
Despreciando el peso de la cufia [ y considerando el equilibrio
de fuerzas verticales, se tiene que

gB=2P,+2Cseud (746}
donde }
i

q. = carga de faila en el cimiento, por unidad de longitud del misfmo
P, = empuje pasivo actuante en la superficie AC |

‘fuerza de cohesién actuante en la superficie AC, ’
Como C = ¢B/2cos ¢ (Ftig. VII-7), se tiene que \

: |
g = (2P, +cBtgg) ‘ (7.7)

El problema se reduce entonces a calcular Py, iinica incégnita len
la ec. 7-7. ) ‘
La fuerza P, puede ser descompuesta en tres paries, P, P,oy P,
D,. es la componentz de P, debida a la cohesion actuante a lo
largo de la superticie CDE. . :
P,q-es la componerte de P, debida a la sobrecarga ¢ = yD; que
actia en la superficie AE ‘
P,y es la componente de P, debida a los efectos normales v de
friccion a lo largo de Ia superficie de deslizamiento CIDE, causados
por el peso de la masa de suelo en las zonas 11 3 11 f
Teniendo en cuenta el desglosamiento antzrior, la ec. 7-7 pue-
de escribirse !
|
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yi 1 -
qc :c.—zg(P‘,,c."‘}'puq -+ p:,y+§CBtg¢) \/—8)

Terzaghi calcul algebraicamente los valores de P, P,,.i,yy_%y;
después de ello, trabajando matematicamente la expresion obtemda,
logré transformar la ec. 7-8 en la

qL:cNL+YD;N,,+—%—yBN7 (7-9)

Donde g. es la presidén maxima que puede darse al cimiento por
unidad de longitud, sin' provocar su falla; o sea, re_prcsenta la C{l.{)—a‘
cidad de carga ultima del cimiento. Se expresa en unidades de p[:Tbl((JiI\i
N., N,y Ny son coeficientes adimensionales que dependen solo le
valor de ¢, angulo de friccion mterna del suelo y se denominan
“factores de capacidad de carga” debidos a la cohesién, a la sobre-

so del suelo, respectivamente.
cargfayes.l ;3—69 )ss obtiene de ﬁa (7-8) introducicndo en ella los
siguientes valores para los factores de capacidad de carga

2D,
Nt——E":—"‘]‘tg‘#

= 2P 7-10)
N = -p-5; (

_ 4Pp
N‘."— B-_-_.{

Si en esas expresiones se colocan los valoces obtcni_d‘os poE__e}
calculo para Py, P, y(fw se ve que los factores son s6io funcién

angulo ¢, como se dijo.
al Igrluegsci?\d?endo de los ajnélisis algebraicos que justifican todas las
aficmaciones anteriores, la ec. 7-9 puede tenerse de la (7-8) razo-

mo sigue: . -

nandoobs,c:rvgndg la fig. VII-7 puede verse que la componente Dy,
es proporcional a By a c. En efectp, si .B se duplica, tambidén lodhalc‘e
la longitud de la supérficie de deslizamiento CDE, puesto unc"d uptx-
car B equivale a dibujar la nueva figura a gscal.a doble Evidente-
mente D, sera doble si el valor de c se duplica, .m-dependlentemcnte
de toda otra consideracién Por ello, podia escribirse que: s

pud = K(- Be
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Donde K. es una constante que dependera sélo del valor de ¢
cualquier variacién de ¢ trae coasigo

(nétese en la fig. VII-7 que

una variacidn en la extensién y forma de la superficie de falla)
Anzlogumente p

la superficie donde actaa la sobrecarga ¢ = v Dy,
" resulta propotcional al progio valor de ¢. Por esto podra escribirse:
sd P,q:!\’qB'Yg]’
Con K, funcién sélo de ¢, por lo que ya se dijo.

Por altimo, al duplicarse B se cuadruplica el drea de las zcnas
II'y Il y con ella el peso del material de dichas zonas. Esto se
expresa matematicamente diciendo que P,y es proporcional a B, Por

otra parte, es evicente que P,, debe ser proporcional a v- Puede
asi escribirse

Py = Kyy B

’d e - - -
Ky es también sélo funcisn de ¢.
Llevando estos valores a la ec. 7-8 se tiene

2
9= (KcBe + K.By Dy + Kyy B + - Beig g)

g.=[{2K + tgolc +(2K,)y D, + (2 Ky)By]

Llamando a los térmiros entre paréntesis N.. Nyy (1/2) Ny res-
pectivamente, resulta la ec. 7-9.
i en esos mismos térmiros en paréntesis se substituyen los valo-
res de K., K, y Ky escritos arriba es facil ver que se obticnen los
valores de N, qu y N, dados por 1a ec. 7-10.

La ec. 7-9 es la fundamental de la Teoria de Terzaghi y permite
calcular en principio la capacidad de carga dltima de un cimiento
poco profundo de longitu ¢

d infinita. La condicién para la aplicacién
de la férmula 7-9 a un problema especifico es el conocer los valo-
res de N, Ny y Ny en ese problema. Estos factores, como ya se
dijo. son sélo funciones de ¢ y Terzaghi los presenta en g)rma
grafica; esta grafica se recoge en la fig. VII-8.

En el Anexo VII-b se presentan algunos de los analisis mate-
maticos que completan la actual exposicion sobre la Teoria de
Terzaghi.

Debe notarse que en la fig. VII-8 aparecen tres curvas que dan
los valores de N, N, y Ny en funcion del angulo ¢ y aparecen
también otras tres curvas que dan valores modificados de esos facto-
res, N'c. N'g y Ny (lineas discontinuas de ia figura). La razén de
ser de estas Gltimas tres curvas es la siguiente: el mecanismo de falla
mostrado en la fig. VII-7, supcne que al ir penctrando el cimiento
en el suelo se va produciendo cicrio desplazamiento lateral de modo

que los estados plisticos desarralladoy ‘neipicutemente bajo la carga

uede ‘observarse que al duplicarse B se duplica
por lo que P,
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FIG. ViI-8. Facfores de copocided de corge pare aplicccién de lo teoria de Termcghi

se amplian hasta los puntos E y E’, en tal forma que, en el inrstame
de la falla, toda la longitud de la superficie de falla traba]:.( al esfuerzo
limite. Sin embargs, ¢n materiales arencsos sueltos o arcillosos blan-
dos, con curva esfuer-o-
deformacién como la C. de
la fig. VII-9, en la cual la
deformaciéon crece mucho
para cargas proximas a la
de falla, Terzaghi conside-
ra que al penetrar el ci-
miento no logra desarro-
llarse el estado plastico
hasta puntos tan lejanos
como los E y E’, sino que
la falla ocurre antes, a car-
ga menor, por haberse al-
canzado un nivel de asen-
tamiento en el cimiento
que. para fines practicos.
equivale a la falla del mis-
mo. Este ualtimo tipo de
falla es denominado por
Terzaghi local, en contra-
posicion de la falla en des-

' R arrollo completo del me-
FIG. VIL.9 Curvos de e:luefxo deforrnfn:lon tipi- canismo atras expuesto, a

cas para mecanismo de follo gene-ral -
(1) v local £2), segin Tertaghi la que Hama genceal. |

VALORES B0 = o;-0oy,
00 ac’ A—

0.4

0.2+

DEFORMAGION

0.3

gz CONST
"
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Para cbtener la capacidad de carga altima con respecto a fafla
local de un modo razonablemente aproximado para fines practicos,
Terzaghi corrigié su teoria de un modo sencille introduciendo nuevos
valores de "¢ y "¢" para efectos de calculo: asi trabaja con

a
"

(7-11)

vl N u]N

tg ¢’ = =-tg ¢

O sea, asigna al suelo una resistencia de las dos terceras partes
de la real; a este suelo equivalente, Terzaghi le aplica la teoria
prinieramente expuestd.

Dado un angulo ¢, en un suelo en que la falla local sea de temer,
gcuede calcvlarse con la expresion 7-11 el ¢’ equivalente. Si con
este valor ¢ se entraca a las curvas llenas de la fig. VII-8 se obten-
drian valores de los factores NV iguales a los que se obtienen entrando
con e! ¢ ouginal en las curvas discentinuas, para los factores N'. De
este modo Terzaghi evita al calculista fa apiicacidn reiterada de la
sequnda ec. 7-11. :

En definitiva. la capacidad de carga dltima respecto a falla
local queda dada por la expresién ‘

2 1 .
O A LU S
Toda la teoria arriba expuesta se refiere Ginicamente a cimientos
continuos, es decir, de longitud infinita normal al plano del papel.
Para cimientos cuadrados o redondos (tan frecuentes en la practica,
por ofta parte}, no existe ninguna teoria, ni aun aproximada. Las
siguientes formulas han sido prepuestas por el propio Terzaghi y son
modificaciones de la expresidn fundamental, basadas en resultados
experimentales

Zapata cuadceada

qe=13cN.+yD,N, + 04y BN, (7-13)
Zapata circular

q:=13cN,+ yD;N, + 06y RN, (7-14)

En las ecuaciones anteriores, los factores.de capacidad de carga
se obtienen en la fig. VII-8, sean los correspondientes a la falla
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general o a la local. cuando ésta altima sea de temer. En la ec.
7-14. R es el radio del cimiento. ‘

También debe notarse que todas las formulas anteriores son
validas solo para cimicntos sujetos a carga vertical y sin ningura
excentocidad

7 v341 . o . —
VII-6. Aplicacién e la Téoria de Terrzaghi a suelos puramence
conesivo:

. I P s or In

Como se indica en el Anexo VIl-b, o como pucce verse en la
fig. VII-8, para un suelo puramente cohesivo y en el caso de un
cimicnto de base rugosa, los factores de capacidad de carga resuitan

N. =357
N,=10
N, =

Con estos valoses, la ec 7-9 queda
g =37c+yDy (7-15)

Es costumbre escribir la ec. 7-15 como
2

83 qu+ Dy (7-16)

Que se visualiza de inmediato teriendo en cuenta que, en los
suelos ahora trarados, g, == 2c, donde g es la resistencia a _la com-
presion simple del material. La ec. 7-16 es va.llda para cimientos
de longitud mfinita Su equivalente para un cinuento cuadrado y
circular se obtiene de inmediato a partir de las ecs. 7-13 y 7-14 y vale

ge=13X57c+yDy (7-17)

En la practica es frecuente utilizar la siguiente formula aproxi-
mada, cuya justificacién descansa en las dos expresiones anteriores

g = 2.85 qu(1 +0.3-f—)+-fD, (7-18)

En efecto, para el cimiento infinitamente largo B/L = 0 y resulta
la ec. 7-16; para el cimiento cuadrado, B/L =1y la ec. 7-18 _de-
viene en la 7-17. En rigor, la aproximacién de la ec. 7-18 consiste
en establecer una interpolacién lineal entre ambos casos extremos,
para cimientos largos, pero de longitud finita.
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VII-7. La Teoria de Skempton

Terzaghi en su Teoria aplicada a suelos puramente cohesivos %no

toma en cuenta para fijar el valor de N, la profundidad de desplante

del cimiento en el estrato de apoyo. D. Asi, en la fig. VII-10, los dos

cimientos tendrian la misma capacidad, en lo referente a la influen-
cia de la cohesién, es decir, al valor de N.. "

Es claro que, segin Ter-

/) zaghi, la capacidad de car-

' 4 I ga no seria la misma en los

A : dos cimientos, a causa del

' difercnte valor del término

s [ T ¥D:. que interviene en'la
milares; pero también puede

L*' considerarse una cuestién'de
FIG. VUI-10. Influencia de la profundidad de  Sentimiento que el valor
desplante en el valor de.N,, en N, que Terzaghi no dife-
suelos puramente cohesivos rencia, podra ser distinto en
ambos casos. En efecto si se
piensa en términos de superficies de falla. el cimiento mas profundo
tendria una superficie de mayor desarrollo, en la cual la cohesion
trabajara mas, a lo que debera corresponder un mayor valor de N..
Skempton® realizd experiencias tratando de cuantificar estas idens
y encontrd, en efecto, que el valor de N, no es independiente de' la
profundidad de desplante; también encontré de acuerdo con la intui-
cion, que N crece al aumentar la profundidad de desplante del
cimiento, si bien este crecimiento no es flimitado, de manera que N,
permanece ya constante de una cierta profundidad de desplante
en adelante. Lo anterior es comprensible si se consideran los resil-
tados de la Teoria de Meyerhof. que aparece mas adelante, en
este_mismo capitulo. |
Skempton propone adoptar para la capacidad de carga en suelos
puramente cohesivos una expresion de forma totalmente analoga a; la
de Terzaghi, segun la cual B

i
P |

. |
qc = cN.+ v D, (7-19)
{
La diferencia estriba en que ahora N, ya no vale sicmpre 5.7, sino
que varia con la relacidn D/B, en que D es la profundidad de entra-
da del cimiento en el suezlo resistente y B es el ancho del mismo
elemento. En la fig. VII-11 aparecen’ los valores obtenidos por
Skempton pafa N, en ¢! caso de cimicatos largos y de cimientos
cuadrados o cicculares. ‘
Por otra parte. en los casos de suelns heterogéneos estratifi-
cados debe manejarse con cvidado el términoe 1, que represernta
|

|
!

|
|
I
i
‘

_‘J 10;: D expresiéon 7-15 o en sus 'si-
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FIG. YII.11. Yalores de N. segin Skempfon, para svelos puramente cohesivos

la presion del suelo al nivel
de desplante y que, por lo

; 2 tanto debera calcularse to-

. mando en cuenta Tlos dife-

B Yy rentes espesores de los es-
. /] SUELO BLANDO tratos con sus respectivos

o 7 7 pesos especificos, en la con-

J Lo 7, /N estrato irme  dicion de suelo de que se
R SR S /21T trate, mas cualquier sobre-

carga distribuida en la
FIG. YiI-12. Distincidn entre D y D, para aplicar supe;f{cie del suelo. Lo an-

la teoria de Skempfom terior vale también, por
supuesto, para la Teoria de
Terzaghi.

VII-8. Ta Teoria de Meyerhof

En la Teoria dé Terzaghi, analizada en la seccién VII-6, no se
toman en cuenta los esfuerzos cortantes desarrollados en el suelo
arriba de! nivel de desplante del cimiento; el suelo arriba del

18- -Mecinica de Suslos 1
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plano de apoyo del cimiento se toma en cuenta solamente como
una sobrecarga perfectamente flexible, pero no como un medio a
través del cual puedan propagarse superficies de deslizamiento o en
el cua! puedan desacrollarse resistencias al esfuerzo cortante. Esta
hipatesis es tanto mas alejada de la realidad cvanto mas profundo
sea el cimiento considerado. ,

Meyerhof® traté de cubriz esta deficiencia en una Tenria de
Capocidad de Carga que ha alcanzado amplia cifusién en épocas
recientes. Desde luego, la Teoria de Meyerhof tampoco resuelve el
proslema con completo rigor cientifivo y esta sujeta a hipotesis de
importancia, que sc expondran en lo que sigue.

En esta Teoria y para el caso de cimientos largos, se supone
que 1a superficie de deslizamiento cou la que falla el cimiento tiene
ta forma que se muestra en la fig. VII-13.
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FIG. Y!1.13 Meccnismos de falla propuesfos por Meyarhof
a) A poca profuadidod
b} A gran profuirdidad

Segin Meyerhof. la cuia ABB’ es una zona de esfuerzos unifor-
mes, a la que se pucde considerac en estado activo de Rankine: la
cuia ABC, limitada por un arco de espiral logaritmica, es una zona
de esfuerzo cortante radial y. finalmente, la cuna BCDE es una
zona de transicidn en que los esfuerzos varian desde los corre<pon-
dientes al estado de corte radial, hasta los de una zona en estado
plastico pasive. La extensisn de! estado plastico en esta dltima zona
depende de la profundidad del cimiento y de la rugosidad de la
cimentacién. La linea BD es llam~da por Meyerhof la supecficic
libre equivalente y en ella actian los esfuerzos normales, py. y tan-
_genciales. so. cowrespondicntes al efecto del matetial contenido en la
cuna BDE.

La expresion a que se lega finalmente al desarcollar la Teoria
de Aleyeihof es la siguiente:
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q¢:CNC+PoN:, -+ “'21—'{81“]7 (7_20)

En la que el sentido de p, es el arriba indicado y las demas letras
tienen los significados wsuales én este capitulo.

Como se ve. v éste &5 un ejemnplo mas de la {uerza d2 la tradicién
y la costumbre. Meverhof presenta una expresién final cuya forma
matematica es entcramente analoga a la de Terzaghi.

Las diferencias estriban en po, que 2hora no es simplemente igual
a vh y en los tres factores de capacidad de carga, N, Ny v N,, que
son diferentes en valor numérico a los que se manejan con la Teoria
de Terzaghi.

El calenlo que se hace en la Teoria de Meyerhof d= estos factoces
también sigue, basicamente, los lincamientos planteados anteriormente
por Terzaghi, aunque naturshnente, las superficies de deslizamicnto
que sirven de base a los <alculos son diferentes. Sin enbargo. en: la
Teoria de Meyerhof persiste el defecto fundamental de que N, y N,
se calculan con una cierta superficie de deslizamiento, en tanto que
Ny se calcula a partic de otra determinada con independencia v que, en
general, no coincide con la primera: esta sequnda supe:ficie deter-
mina de hecho, una zona plastica de menor exteusion que la primera.
Asi, una misma f6rmula procede de dos mecanismos de falla, vale
decir de dos fundamentos distintos, por lo que, en rigor. en la expre-
sién 7-20 se suman términos no homogéneos entre si La verdadera
superficie de deslizamiento deberia de ser determinada, lo cua! hasta
hoy no ha sido posible, segin se dijo. Implicitamente, Meyerhof espe-
ra que esa superficie verdadera resulte intermedia entre las dos
utilizadas.

En el Anexo Vll-c se presenta un desarrollo mas detallado
de la Teoria de Meyerhof, en el cual podra verse el sistema seguido
por este investigador para calcular sus factores, imprescindibles para
el uso practico de la formula 7-20.

A fin de cuentas, Meyerhof llega a graficas en las que es posible
calcular los valores de N., N, y Ny. Estas graficas se presentan
en las figuras VII-14, VII-15 y VII-16, tal como el propio autor las
propuso originalmente.

Debe notarse que para poder aplicar estas graficas en general,
es preciso conocer el valor del angulo 8, de inclinacion de la super-
ficie libre equivalente con la horizontal y ésta es una incertidumbee
basica de la Teoria. que no ofrece ningin procedisiento riqurose

ara su calculo. En efecto, comn se hace ver en el menciwonado Ancyo

Il-c, el valor de f depende, a fin de cuentas, de un cocficiente
m, llamado “'de movilizacién de la resistencia al esfuerzo cottante
en la superficie libre equivalente”, definido por la expresion:

So = m(c -+ p,tg ¢) {7-21)
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Que indica que en la superficie libre equivalente se acepta que
la resistencia al esfuerzo cortante sigue la ley de Coulomb en |esen-
cia, pero regu'ada con un coeficiente m, de valor comprendido|entre
0y 1. Cuando m = 0, no se desarrolla resistencia en la supecficie
libre y cuando m == 1, la movilizacién de la resistencia es total. El
valor de m es necesario en los calculos puesto que en la Teoria se
hace ver que la superficie libre equivalente no es necesariamente una
superficie de falla y, por lo tanto, no hay razén, en principio, para
que en ella se agote la resistencia del material, al ocurrir el desliza-
ruento del cimicito. Pues bien. este valor de m no puede calcularse
en la Teoria; no existe en ésta mngen criterio que permita decidir

[
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si 0, 1 6 un valor intermedio sera el conveniente. Afortunadamente,
por otra parte. la variacion de los factores de capacidad de carga o
de § con m no es muy abrupta. como puede verse en las figuras
VII-14 a VII-16, en las que los valores de N., N,y Ny se calculan

-para m =0y m = 1, casos extremos.

También ha de notarse ‘que en algunos casos especiales puede.
decirse cuales son las condiciones reales de la superficie libre equi-
valente y, por lo tanto, fijar realmente el valor de m; tal es el caso
de un cimiento desplantado sobre la superficie del terreno (D) = 0).
en que dicha superficie es, evidentemente, la lbre equivalente
(B=0) y en la que, por no existir esfuer=os cortantes actuando,
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puede decirse que m = 0; otro tanto ccurre en un cimiento colecado
superficialmente sobre taludes simétricos a sus dos lados, en que
dichos taludes forman la superficie libre equivalente (8 < 0), donde
m vale tambien 0, por no evistir esfuerzos cortanies sobie los taludes
abiciros al extedor. .
Para el caso de cimientos largos profundos, en que la profun-
didad de hincado sea de 6 a § veces mayor que ¢l ancho del elemento,
la supeificie de deslizamicnto se cierra sicuipre como en el caso
b) de la fig. VII-13 y, por ells, puede afirmacse que § = 90 la inde-
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terminacidon de! valor de [} desaparece y la Teoria es facilmente
aplicable 2n los problzmas reales.

En las figuras VI{-14 a VII-16 se indican otros tipus de cimen-

_tacién ligados a otros velores de & en forma meramente aproximada

o como una quia par.: llegar a valores razcnables de los factores de
capacidad de carga. Es evidente que esta informacién ya no es tan
segura y deberd ser usada con gran prudencia.

Asi pues, la Teoria de Meyerhof. tal como fue presentada ori-
ginalmente no es de aplicacién sencilla a cimentaciones o poca pro-
fundidad. Por otra parte, en este caso puede aplicarse facilmente la
Teoria de Terzaghi en las condiciones méas favorables, desde i punto
de vista de sus hipdtesis; ademas, en estas cimentaciones a poca
profundidad, la Teoria de Terzaghi proporciona valores de la capa-
cidad de carga muy parecidos y mas conseivadores. Por todo lo
anterior puede concluirse, desde un punto de vista practico, gue no
es importante que la Teoria de Meyerho! produzca las indetermina-
ciones senaladas en cim:entos poco profundos. 5

La Tecria de Meyerhol es, en cambio, muy atrayente para e!
calculo de cimentaciones en talud o de cimentacienes profundas, del
tipo de pilas y pilotes, especialmente en 2stz Gltimo caso. en que las
hipétesis de la Teoria de Terzaghi resultan tan poco aprapiadas,
al no tomar en cuenta lo que pudiera suceder sobre el nivel de des-
plante. En este caso precisamente la Teoria de Meyerlhiof no esta
indetermirada segiin se detallarda mas adelante. Sin embargo, los
autores de esta obra sc sienten en la obligacién de adveriir a
sus lectores contra un optimismo excesivo respecio a la Teoria de
Meverhof, como respecto a cualquier otra Teoria de Capacidad
de Carga. Las mediciones en obras reales y los estudios en modelos
muestran desviaciones notables en los resultados de las teorias. que
deberan siempre conjugarse con el criterio del proyectista, la expe-
riencia del constructor y la prudencia del cientifico que sabe valuar
las incertidumbres y complejidades de la naturaleza.

Para el caso de cimientos largos en arenas sin cohesiéon {c = 0;
¢'5%=0), Meyerhof simplificé ain mas la formula 7-20, substitu-
yéndola por la expresion

1
G = 5 Y BNy, o (7-22)

En que Ny, es un nuevo factor de capacidad de carga en el cual
estan involucrados los valores de NV, y de N,. En la fig. VII-17 s
presentan graficas que dan los vatores de Ny, para ¢ = 30° y
¢ = 40°, representatives de arenas sueltas y compactas, respech-
vaniente.
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G, Y17, Yalores de N, para cimientos largos de arenas, segdn Meyerhof

Eil valor de Ny, depende de K, coeficiente de presién de tierras,
2l cual puede tedricamente oscilar entre los valores correspondientes
a los estados activo y pasivo y no puede calcularse en forma precisa
con la teoria, debiendo ser valuado con pruebas de campo. Meyerhof
propone, para fines de proyecto, adoptar K = 0.5 para arenas sueltas
y K = 1.0 para compactas. Ademas de la compacidad de la arena,
influyen en K la resistencia y caracteristicas de deformacién del
suelo, la historia previa de esfuerzo-deformacion y el método de
construccién de la cimentacién propiamente dicha,

Las anteriores expresiones para el uso de la Teoria de Meyerhof
se retieten a cimientos largos en el sentido normal al plano del papel.
Para su aplicacién al caso de pilotes, que corresponden a cimicntos
cuadrados o circulares, las cosas son algo diferentes. Refiriéndose a
suelas con cokesién y friccién, en los que es aplicable la formula
7-20, Meyerhof consideré despreciable al térming en N,. expre-
sando la capacidad de carga con la férmula

qge = ¢ N, + K h vV, (7-23)

En que K tiene el sentido y los valores practico: arriba discuti-
dos, ¢, v y h los sentidos usuales y N, v N, los valores que tesvltan

- las graficas de la fig. VII-18) s n-cura QT vethol caoma 1o,
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factores de capacidad de carga, si se considera que en el caso de
cimientos cuadrados o circulares, que es el caso de pilotes como ya
se hizo notar, las zonas plasticas son menores que en el caso de ci-
mientos largos del mismo ancho y en los cuales la profundidad
de hincado sea suficiente para que $ valga también 90°,
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FIG. VII-18. Vclores de N, y N, para pilotss, segin Meyerhof

Para el caso de cimientos rectangulares, no muy largos, en arena,
la formula 7-22 también ha de ser modificada, adoptando la forma |

q = 5 1h BNy, (7-24)
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Doqc}e A es un “facter de forma’ del cimiento, que depande de
fa relacién largo a ancho del mismo, Z'/B. Los valores de \ aparzcen

3 §i H : T
en la grifica de la fig. VII-19, que invo'ucra a los correspondienies a
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MECANICA DE SUELOS (II) . 267

pilotes cuadrades para los que L/B.= ! d'circu'arzs, que se conside-
ran independientemente. L ’ .

Debe notarss que el vaior de.\ no sé'o depernd¢ de la relacién
L/B, sino que también se ve influenciado por la relacion profundidad
de desplante a ancho del cimicnto, Dy/B, por el valor del angulo ¢
y por ¢l procedimiento.de construccion -del cimiento, especialinente
si se trata de un cimiento kincacdo-o de uno colado en el lugar, previa
excavacion. : T .

En las refs. 8, 9, 10, 1! y. 12 podran consultarse los puntos de
vista de Meyerhof sobre su Teoria. asi como algunas aplicaciones
importantes de ésta. - )

VII-9. Resumen de recomendaciones

A continuacidon se presenta un breve resumen en el cual se vierte
ia opinidu de los autores de este libro, respecto al campo de aplica-
cién practica de las diferentes teorias de capacidad de carga atras
mencionadas. Fl criterio’ pard sefialar a una teoria como apropiada
para un caso dado obedece tanto a la confiabilidad de la teoria en
si, de acuerdo con los resultados de sus.aplicaciones practicas, como
a la sencillez de aplicacién. - :

1. La Teocria de Terzaghi es recomendable para toda clase de

" cimentaciones superficiales en cualquier suelo, pudiéndose
aplicar con gran confiabilidad hasta el limite [J; < 2 B.

2. La Teoria de Skempton es apropiada para cimentaciones en
arcilla cohesiva (¢ = 0), sean superficiales o profundas, in-
cluyendo el calculo de capacidad de-carga en cilindros y
pilotes. :

3. Puede usarse la Teoria de Meyerhof para determinar la
capacidad de carga de cimientos profundos en arenas y grava.
incluyerdo cilindros y pilotes, aunque. ejerciendo vigilancia
cuidadosa, ya que en ocasiones se ha observade que propor-
ciona valores muy altos con respecto a los prudentes.

De lo anterior no debe pensarse que las reglas procedenies pue-
dan seguirse a ojos cerrados, limitandose el proyectista a sentirse
confiado en una férmula. Particularmente en el caso de cimentaciones
profundas, cilindros y pilotes, las teorias no dan valores de confia-
bilidad total y. quiza, ni aun buena; la experizncia del proyectista
y las normas del sentido comin deberan de jugar un pape! de tias-
cendencia y en ningun caso estara justificada una actitud pasiva del
ingenicro, limitandose a seguir un formulario en forma indiscri-
minada,
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VII-10. Cimentaciones con carga excéntrica e inclinada

Ultimamente se han desarrollado algunas investigaciones' 't re-’

ferentes al comportamiento de cimentaciones supecficiales sujetas
a cargas excéntricas y/o inclinadas. Desde luego, es evidente que
tales sutuaciones han de modificar los resultados de las teorias,
desarrolladas todas bajo la hipétesis de carga vertical axial, segun
se vio. También parece evidente que tanto la excentricidad de la
carga, como su inclinacién son elementos desfavorables para la ca-
pacidad de carga de un elemento de cimeritacion.

En el Anexo VII-d se recogen algunas normas atiles que van
resultando de los estudios hasta hoy realizados.

ANEXO Vii-a

Solucién elistica del estado de esfucrzos bajo una banda de
longitud infinita

La solucion debida a Carothers'. permite determinar el estado
de esfuerzos en un medio semi-inluito, homogéneo, 1=étiopo y lineal-
mente elastico, sobre el que actfia una banda de carga umformemente
distribuida de valor g. ancho 2 b y longitud imfinita (g VIl-a 1)

- So2b e - d En un punto cualquiera

del medio los esfuerzos
S prinaipales son

T e e q,

.

~ _q
oy ’ o, = —(a + sena)
. iv
~ cioiane
o N < DIRECCIONES DEL WAKINO
A, ESFUEALD CORTANTE (7-a.1)

FIG. Yl-a.l. Estado de esfuerios bajo una banda
de longitud infinita segin lg teorla o, =

de lo Elcsticidad

)

(¢ — sen «)

.

Donde o es el angulo subtendido por las rectas que uren al

. S - H Y
purto cosicerado con los linnces de la bande cargada. Estos ¢ fuer-
o5 actian en dwecciones tales que gy, esfuerzo principal mavor,

comade cun la bisecrnz del angulo a.

De lac ecs " 7-al se deduce que el esfuerzo cortante mavimo
2ntre los que actian en dicho punto (%) vale

T . G- c. q
; sen o {(7-a2
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Por lo tanto, los maximos csfuerzos cortantes en el medio ocurren
en puntos en que sen w sea maximo, o sea en que a valga 90° lo
que corresponde a un lugar geométrico constituido por un semicircule
de diametro 2 6 (ver fig. Vil-a.1). Dichos erfuerzos cortantes maxi-
mos en el medio valen "

Taae = (7-a.3)

T ) ]

Como quiera que estos esfuerzos Tmix actiian en planos que for-
man el angulo de 45 con la direccién del esfuerzo principal mayor,
o, se sigue que sus dirccciones estan dadas para cada punto del
semicirculo por las cuerdas que unen el punto de que se trate con
los extremos de la banda cargada

Debe notarse que las direcciones en que actian los esfuerzos
cortantes de falla a lo largo del semicirculo no.forman una superficie
continua a lo largo de la cual pudiera producirse la falla del medio
y, por lo tanto, la solucidén aqui analizada no proporciona una meca-
nismo posible de falla

ANEXO VIiI-h
La Tcoria de Terzaghi

En este capitulo se expusieron métodos seguidos por Terzaghi
para establecer su teoria de Capacidad de Carga, asi como las
expresiones finales a que puede llegarse en tal teoria: el.propdsito
de este Anexo es presentar con mayor detalle los pasos sequidos
en el desarrollo, a fin de tener una mayor comprension del signifi-
cado, grado de validez y pioblemas de interpretacion de las conclu-
siones finales.

El trabajo original de Terzaghi® no desprecia el peso propio de
la cuta I, (hig! VII-7), que se desplaza con el cimiento. al considerar
el equilibrio de las fuerzas verticales que actiian sobre el nusmo. (Es-
te equilibrio se expresd en la ec. 7-6, pero considerando tal peso
despreciable, lo cual corresponde a una presentaciéon posterior y mas
simple de la teoria, hecha por el propio Terzaghi).

En realidad. la influencia del peso mencionadn es infima, por lo
que, cuando la Teoria sc presenta en textos suele omitirse el término
respectivo En lo que sique, empero y por respetar la presentacion
original del propio Terzaghi. el pero de la cufia I se hard intervenir
en los caicalos |

Dichn peso vale (fiy VIL-7)

—:l}— v Beye (hg VIL-7)

w
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asi, la ec. 7-7 se transforma en

q,.:713~<2pp+CBtgq’)—_:li‘(B"'!g\,b) (7-b.1)

En la ec. anterior, ha de calcularse P, para valuar la capacidad
de carga del medio.

El problema se reduce a calcular el empuje pasivo que se produce
en la superficie CA’ (fig. VII-b.1) cuandd el cimiento trata de
incrustarse.

FIG. Vil.b.1. Célculo de! trmino P,

En el Capitulo IV queds establecido que el valor de la presidn
pasiva, debida al peso de un relleno puramente friccionante, sin
soBrecarga, es, dentro de la Teoria de Rankine:

pw:KJYYZ

Si el relleno fuera horizontal y el muro vertical, el valor de K,y
seria

o \
K= tg? (‘b + g) =N,

Cuando la superficie sobre la que actia la presidn es inclinada,
como la A'C, el valor de Ky es diferente, dependiendo del angulo a.

Tawmbién se estab'ecié en el Capitulo 1V que el efecto de una
sobrecarya ¢ en la presidn pasiva es un aumento constante de ésta
en el valor

ppa = "(:w('

1

y
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Si el relleno es horizontal y el muro vertical, el valor de K, es el
anotado arriba para K,,. En ei caso v la fig. VII-b.!, en que la
superficie A'C es inclinada. este valor tanhisn sord disniato v fun-
cién_sélo del dangulo q. :

Por altimo, en un relleno friccionante vy cohesivo, el aumento
de presién pasiva causado por la cohesion es independiente de la
profundidad =, como tamhién se vio en ol mismo Capitulo IV y vale

Pﬁc = t'\'pc Xc

En el caso de relleno horizontal y muro veriical se encontro

s
Koo = 2 VNy = 215 (‘150 + ‘»ﬁ)

De nuevo este valor sera diferente si la superficie sobre la que
actia la presién pasiva es inclinada.

En realidad. las expresiones arriba escritas para P,.. ., y p,.
son para presiones normales a la superficie en que obran. Si la presion
total no es normal a esta superficie. sino que forma con ella el angulo
8. las expresiones anteriores proporcionan sdlo la componente normal
de las presianes. Por dltimo, si, como en el caso de la fig. VIl-b.1,
en la superficie en que actian las presiones ccurre un contacto suelo
con suelo, el valor del angulo & sera 4.

Asi la presién pasiva normal sera:

ppn:CKpc+q[(nq+Y3KpY (7-b 2)

En la ecuacién anterior, los dos primeros términos son indepen-
dientes de z, en tanto que el tercero si depende de aquella variable.

Llamando P, a la parte de la presién normal que no depende de
zy P’y a la que si depende. se tiene .

Py, = cK;e + q K,
44 — ap >
Plon = vz Ky
Las correspondientes componentes normales a la superficie A’C

de los empujes pueden obtenerse integrando las cxpresiones anteriores

en lo longitud de A'C, que es igual a H/sen a. (fig. VII-b.1).

" H , .
P,p,. — 1 g P,/m dz — —- (C ]\M -+ q l\;.,,) (7-b3)

sena J, sen a

aplicada a la mitad de A'C. Y

SIS NN ISR B o
P pn —mjo p’p"d‘_ _jYFI sen n— (7-b})

que se lacahza a la altura F/3, a partir de! punto C.
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Los correspondientes empujes pasivos (P, y P”,) formaran un
2ngulo § con las componentes anteriores. :
Ademas de los empujes P, y P”,, existe a lo largo de la supe:-
ficie A’C otra fuerza debida al efecto de la cohesion del suelo, c. HEsta
fuerza vale '
H

c=—"_¢. {7-b.5)

sSen o

El empuje pasivo total sera la resultante de P, P,y C. La
componente normal total de dicho empuje se obtendra sumando las
expresiones 7-b.3 y 7-b.4, de lo cual resulta

H 1 X
P,=D, +P", —=_""_ (K + O & Lkl _
Spn — nn 1 pn sei (C e q ](pq) 2 Y sen (7 b6)

Considérese ahora, en primer lugar, el caso de un medio sin
“cohesién” (c = 0), en el que, ademas, D, = 0: o sea, en el que no
existe sobrecarga. Este seria el caso de un cimiento superficialmente
desplantado sobre arena.

Para este caso particular, la ec. 7-b.1 queda

1 1.,
Q. ::—B— <2 P,,Y—EB'ytg da) (7-b.7)

Donde P,y es la parte de P, que toma en cuenta anicamente
efectos de peso Para este nusmo caso particular, el empuje pasivo
sobre la superficia A’C de la fig. VII-b.1 puede calcularse a partir
de la expresion 7-b.6. dividiendo el valor de la compoenente normal
del empuje P, entre cos?

i X
=y H 7-b.38
Py 2 T senwcos § (7-b38)
En el caso analizado (fig. VII-b.1)
I lB .
1 = 5 tg o
& = ¢ {por ser conracto suelo con sueln)
o Gt ‘le‘v v.f)
con tales valores, la ec. 7-b 8 queda
i tg ¢
va = "g— Y BZ 'C—O‘::T; Kp‘ll (7'b9}
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Substituyendo este valor en la ec. 7-b.7 se obtiene
i f_ ! . Koy l 1
donde
1 " K
N, =—t (—_"Z— — 1) 7-b.1
r=59¢ cos® ¢ / (7-5.10)

En la expresion anterior K,y puede obtenerse por medio del méto-
do de la espiral logaritmica {(Capitulo 1V), o por otro equivalente.
Por io demas debe notarse que, puesto que a y & dependen, para
este caso particular, sélo de ¢, K,y v por lo tanto Ny seran funcion
solo de dicho parametro.

Si el terreno en que se apoya el cimiento tuviera cohesién y D,
fuera diferente de cero, existiendo una sobrecarga q en el mivel del
imiento, la capacidad de carga del cimiento se calculara usando la
ec. 7-b.1, en la que. otra vez, habra de valuarse B, segin la ec 7-b.6,

introduciendo en ella de nuevo los valores -
H = —1 Bt
- 2 g fp -3
5= ¢
a = 180° — ¢

De ello resulta

b, B 1 L tgoé
p"_c_ogg—m(CK“-*—qK”“)_FB'YB_C_.i:_-gK” {7-b.11)
y .
o K Voo Ko 1 (Ko
q“""(a-i,:“Wﬁqcoscﬂz*mw\ ~1)

cos” ¢
- {7-b.12)

Notese que las ecs. 7-b.11 y 7-b.12 son inicamente validas para
la condicién que se llamé falla general.

En la fig. VII-b.2 se muestra un cimiento continuo con base
Tugosa y aparece también la superficie de falla CDF, que se supone
es sobre la que realmente ocurre la falla. Como se menciond, Prandtl
obtuvo la ecuacién de dicha superficie para el caso de un medio
rigido-plastico perfecto y exento de peso propio (v = 0): la solucién
de Prandd. dibujada en la fig. VII-b 2, produciria una superficiey,

19-=Mecincg Jde Suelis 1Y

"w
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tal como la que alli se muestra marcada con las letcas C D, £,: esta
-superficie contiene a un arco !CD,) de espiral logaritmica. cnya
ecuacion es

r 2= roe®ts?

Deonde 6 es e! angulo central en radianes. formado entre la linea
AC y el radic vector r. Para ¢ = 0 la ecuacién anterior deviene a un
circulo de radio ¢ = r..

También, para y = 0, la ec. 7-b.12 queda

Kpc Kﬁfl )
ge = | ——m + tggﬁ) +q—-=cN.+ qN,, (7-b.13)

cos * ¢

donde el sentido de los simbolos V. y Ny es evidente.

En la ecuacion anterior q. es la capacidad de carga del medio
sin peso. Debe notarse que los dos términes del sequndo miembro
tienen sentido fisico por separado: el primero representa la capacidad
de carga del medio sin sobrecarga {q = 0) y el sequnde, la carga
que pucde soportar el medio supuesto que su cohesidn es nula.

Enelcaso v550. ¢ =0 v g =0 no se ha podido hasta el mo-
mento determinar mateméticamente la superficie de falla tedrica
que resuelve el problema Por el método de la espiral logaritmica,
nor ejemplo (Capitulo 1V}, puede determinarse la forma aproxi-
mada de dicha superficie y, con tal base, puede garantizarse que se
desarrolia mas alta que lo que indica la teoria analizada arriba. En
la fig. VII-b.2, esta superficie se ha dibujado a través de los puntos
C D.E.. La capacidad de carga para este caso, obtenida a partic
de la ec. 7-b.12 sera

l

FIS. VIIb.2 Superficies de falla pora difereales condicicnes del medio
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Koy _ ,) =1yBNy  (Tb1%)

cos® ¢

1
qc=§73tw(

En el caso general se tiene: ¢320, g0 y +v:£0. Para este
caso, la capacidad de carga-de! cimiente es ligeramente mayvor que
la suma de las dadas por las ecs. 7-b.13 y 7-b.l14, segin se
desprende de analisis numericos de casos especificos, puesto que para
el caso general tampeoco existe una solucidn tedrica completa relativa
a la superficie de falla. De los mismos analisis se desprende que esta
superficic de falla, a la cual se llamard real, ocurre en una zona
intermedia entre las dos superficies particulares que se han mencio-
nado: en la fig. VII-b.2, esta superficic real se trazé por los puntos
C D E. De lo anterior Terzaghi concluye que es razonable considerar
que la capacidad de carga real esta dada per la suma de los tres
términos antes analizados; o sea

qC:ch—l—qN.,-!——é—-(BNy (7-b.15)

Teniendo en cuenta que en la mayotia de los casos la sobrecarga
q es solo debida al peso del suelo sobre el nivel de desplante, sucle
considerarse g = y Dy y, por consecuencia

ge= N+ y DN, + o ¢ BN, (7-b.16)
que es la ec. 7-9.

En realidad, las curvas de la fig. VII-8, para los factores de
capacidad de carga N. y N, no fueron dibujados por Terzaghi a
partic de los valores aproximados que se desprenden de la ec. 7-
b.13, sino que se calcularon a partir de otra solucién matemdri-
camente exacta de tales valores, obtenida por una aphlicacién de la
funcion de esfuerzos de Airy hecha por Prandt! y Reissner para un
medio sin peso. Segun esta solucién

ace
Ni= 3 es (355 % 972) A7AIT)

a%

Ne=ctg 4 [2 o (3 1 ¢/

d, = e(3/4 7 - 9/2) tg

Por lo contrario, la curva correspendientes a Ny en la fig. VII-8
si representa los valores de la ec. 7-b.10, obtenida por el propio

. Terzaghi.
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En las ecs. 7-b.17 y 7-b.10 en el caso ¢ = 0, correspondiente
~ . - . . .
a un medio puramente cohesivo y con un cimiento rugoso, se tienen
los valores particulares:

Nc:in-l- 1 =57

2
N,=1.0 (7-b.18)
Ny=0

ANEXO VIi-c
La Teoria de Meyerhof para cimientos muy largos

En el parrafo VII-8 del cuerpo de este capitulo se describio el
mecanismo d2 falla propuesto por Meyerhof como base a su Teoria
de Capacidad de Carga en cimentaciones. En la fig. VII-13 alli in-
cluida se mostro graficamente dicho mecanismo. También se escribis
la f6rmula final propuesta en la teoria, segun la cual:

qc:cNC+poNq+-,l)—-(BNy (7-c.1)

En este anexo se describira e! camino seguide por Meyerhof para
valuar los factores de capacidad de carga N.. N, y Ny. El método
establecido por Meyerhof es similar al anteriormente sequido por
Terzaghi, en su propio caso. Primeramente se valuan N. y N, con
base en teorias previas establecidas por Prandt! (seccion V1I[-3)
vy Ressne- convenientemente generalizadas y con la suposicidon de
que el material estd desprovisto de peso propio: despuéds se calcula
Ny utilizando un mdtodo independiente sugerido por Ohde.

Asi, en una pumera etapa, con material sin pese. la formula
7-c 1 se reduce a:

q’’ = cN; + p.N, (7-c.2)

En tants-que, en una segunda etapa. se obtiene el efecto del peso
del marer :

¢ = 51BN, (7-c3)
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VII-c.1. Obtencién de los valores de N,y N,

El calculo de estds factores de capacidad de carga se hace en lo
gue sigue para un cimiento muy largo y con base rugosa de ancho B.
Los factores son funcién de los valores de 8, po y so, donde estos
simbolos tienen el significado que se menciond con referencia a la
fig. VI1I-13, ' ‘

En la fig. VII-c.1 aparzce un esquema de la superficie de falla

compuesta por un arco de espiral logaritmica AC y un tramo de
recta CD. '

(c)
{b) : °
FIG. YH.c | Obtencién de N. y N, para cimientos muy largos segin Meyerhof
Considerando que la zona ABR es de esfuerzos constantes y ha-

ciendo usa del método del cireu'o de Mohr, como aparece en la
parte b) de la figura, se deduce que-
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q’ = ps + s ctg(45° — ? ) (7-c.4)

2

Nétese que el punto P resulta ser el pole del circulo de Mohr,
que los esfuerzos en el plano BB’ estan dados por el punto E y que
el punto D representa e! estado de esfuerzos en el plano AB (en la
parte b, PD es paralela a AB. de la parte a de la misma figura).

Adenias, por la ley de Coutomb debe tenerse:

s, =c+p/tgé {7-c.5)

Considérese ahora el equilibrio en la masa ABC. Tomando mo-
mentos de las fuerzas exteriores a dicha masa respecto al punto B.
se tiene {ver parte a de la figura):

A -5 .AR -_ _B—C L
LAy = p) AB-—?—» — p, BC 5= = ( {(cdl) cos¢p-r=10 (7-c.6)

Z R
En donde L es la lengitud de! arco de espiral AC. Tomando en
9 p
cuenta la ecuacién de la espral fegaritmica puede escribicse.

BC = ABe’=? (7-¢.7)
Ademas, en la integral ¢ y cos ¢ son constantes y
¢ rda _ 1

= ( [* B9 do =
L, 3, FCose  cosdl, € * -

AB: [ 1 L] AFF [ ]
o atatgy —_ retgy . )
cosd L2136 ° ] Toeng L&Y (7eB)

Substituyendo (7-¢.7) y (7-2.8) en (7-c.6) se obtiene

| S 1 ___ i _
EAsz,’— EAB2 ezt p — EfBzcctg dle? —1)=0

Lo cual concuce a:
¢+ p,/tgs =(c+ pitgp)ere? {7-c9)

Ecuacién que relaciona a los esfuerzos en la superficie AR con
los de la superficie BC.
Para llegar a relacionar la carga ¢) con los esfueczos p, y sy

resta ahoce poner los esfuerzos p, y s, de la superficie BC, en térmi-
nos precisamente de los esfuerzos po y sa. Para ello debe tenerse en
cuenta que ia zona BCI es también una zona de esfucczos constan-
tes en estado plasico pasivo, por lo que la relacién buscada puede
obtenerse simplemente per medio del método del circulo de Mohr,
represencando poc un circulo el estado de esfuerzos en todo punto

i
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de la zona, tal conio se hace en el esquema-de la parte ¢) de la fig.
Vll-c.1. En este circulo, el punto D representa ¢l estado de esfuerzos
en e: plano BC y ef punio £ al estado de esfuerzos en el plano
BD. Estz punto I se obtuvo encontrando primecamente el poio P,
per la interseccion dela lirea PD, paralela a BC de Ia parte a), con
el circulo y, en segundo lugar, trazando la linea PL5, paralela a la
supecficie BD, por ¢l polo yz obtenido. Viendo los angulos marcados
en la figura puede obtenerse que: )

pr=p.+ Rsen(2ny+ ¢)— Rsenss = (7-c.10)

donde R es el radio de! circulo, igual a

s c+pitage
Tcosd | cosé

(7-c.11)

Por lo que, substituyendo este valor en la ec. 7-¢.10 se lega a

_ ¢+ putg s
PuEpot _——cos¢>

despejando p, .-

[sen{27n + &) — sen ¢] {7-c.12)

_ Pacosd + clsen(27m + ¢)— sen 3]
T cosd —tg¢lsen(2m L &) — sen o]

D: (7-c.13)

Conviene ahora definir el pardmetro m denominado coeficiente de
movilizacién del esfuerzo cortante a lo largo de la supecficie BD,
en la forma ya utilizada en el pacrafo VII-8. Asi

so = m(c + potg ¢) (7-c.14)
Volviendo a la parte c) de la fig. VIl-c.1, puede escribirse que

5, C t sd
cos(2ﬂ+¢):7‘%:m( :_-}-Popgts’zbco :
1

(7-c.15)

De donde se ve que el valor del angulo 1 depende de m. asi como
del esfuerzo normal en la superficie librz equivalente y de las propic-
dades de! suelo.

En parcticular, obsérvese que si m = 1 el punto E debcia coincidir
con D, puesto que en este caso el esfuerzo cortante se moviliza por

* completo y, por lo tanto, 1 = 0. En cambio, si m = 0, ¢! punto [?

debe quedar sabre el eje o, puesto que s, vale 0y 211 = 90 — &; es
decir, = 45° -- /2. Ademas, una vez definido m. 1 queda defirido
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para un caso real dado y n

uy facilmente puede relacionarse geoms-

tricamente el valor del angulo 8 con las caracteristicas de forma

de la cimentacion, Dy, profy

ndidad de desplante y B. ancho.

Substituyendo el valor de p, (ec. 7-c.13) en la ec. 7-¢.9 puede

obtenerse un nuevo valor de
en cuenta la 7-¢.5, conduce,

p’p. el cual llevado a la ec. 7-c.4, teniendo

finalmente, a

|1 + sen ¢)ezers? ]
’ = t — Y
e C{cg¢[]—sen¢scn(2n+¢) l J'+
[ (1 +sepg)ers? ] -
+ po [1 —senében(2m + ¢) (7-c:16)
lo cual puede ponerse en la{forma
q. £ cN:+ p, Ny (7-c.2)

que es la ecuacién de partida
ciones escritas, los valores dp

VIii-c.2. Obtencion del va

. Comparando estas dos altimas ecua-
N,y N, resaltan como evidentes.

or del N,

Para la obtencién de este factor, que refleja la influencia del

peso propio del suelo sobre
sequido del método de la esp

encuentra ventajas por condy

en el caso y = 0 y por dar
parece bastante a los mecani;
es de notar que la espiral log
mismia usada en el calculo o
centro en ¢l punto B (parte a
aue ahora se busca es la critiga
N, v esta uene su centro e

la capacidad de carga, Meyerhof ha
iral logaritmica, debido a Ohde, al cual
cir a una soluciéon matemdtica rigurosa
lugar a una supecficie de falla que se
mos de falla observadoes. Sin embargo,
nritmica que el meétodo plantea no es la
¢ los factores N, y N, que tenia su
de la fig. VIl-c.l); en efecto, la espiral
ca, que corresponde al minimo valor de

de B. (hyg. Vl1l-c2).

A

el deslizamuento, consideranc
t
por med de una ecuacion d
cepivel supuesta, se tienen
monteto

1 algun puato O, en general diferente

La obiencidn de Ny minimo se realiza por un método semigiafico
de tanteos, en el cual se calcula la carga necesatia para producir

lo como fuerzas resistentes solawmente

tas achidas al peso de la cuia. Analizando el equilibiio de la cufa

¢ mouentos en torno a 0, centro de la
las siguientes fuerzas que producen

P, empuje de la cuia DGE, que pued&. obtenerse del dmgmnu\

de Mohr.
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FIG. Vll-c.2. Célevlo de N,,. para cimieatos muy larges segin Meyerhof

V.. peso propio de la cuia BCDG.
Py, empuje resultante del efecto de la cimentacién, transmitido a

través de la cara BC, que forma un angulo ¢ con la normal

a dicha cara, y que actia en el tercio de la distancia BC,
contado a partir de B.
Asi, P’p’ vale:

w_ P+ WL .

. Py = »——~[—:—~--— (7-¢.17)

Una vez encontrado el mininio P por tanteos con diferentes

centros de espiral, se puede obtener el valor ¢”. al considerar el equi-
librio de la cuiia ABC. haciendo intervenir su propio peso:

1 B
q’ B = 2P sen(45 + %)——— v B tg(45 +

de donde:

" ¢
,,,_YB[4P sen(45+‘2-) p ] (7-c.18)
¢! =5 | ]

S g e tg (45 4 )
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Lo cual puede ponerse on la forma

. 1 2
gl =~ 1BV, (7-c.3)

donde el significado y valor de Ny son evidentes.

Los valores de N, N, v Ny asi obtenidos, que corresponden a
cimientos muy largos, sca leos tabulados y graficados por Meyerhof
2 incorporados en este capitulo como figuras VII-14, VII-15 y VI1I-16.

ANEXC VI

Cimentaciones superficiales sujetas a eargas excéntricas o
inelinadas

En el caso de cargas excéntricas. que actiian a una distancia ¢ del
zje longitudinal del cimiento (excentricidad), Meyerhof recomienda
tratar los problemas con las mismas fé:mulas que rigen el caso de
cargas axiales, modificandu para efecte de calculo, en cambio, el
ancho del eleniento de cimentacion al valos:

B=B-—2e (7-d.1)

Lo anterior equivale esencialmente a considerar la carga centrada
en un ancho menor que el rea!, considzrando que una faja dei cimiento
de ancho 2¢ no coniribuye a fa capacidad de carga.

Este ancho reducido B’ debe usarse en las formulas en el término
2r que interviene B, en lugar de este dltimo y, ademas, también debe
usarse al calcular la carga total que puede resistir el cimiento, al
valuar al area total de éste. ‘

En e! caso de una cimentacién rectangular con carga excéntrica
en las dos direcciones (longitud y ancho). el criterio anterior se
aplica indepeudientemente a las dos dimcnsiones del cimiento. Es de
seiialar, a fin de evitar errores de calculo, que en el caso de un atco
circular, la formula que da la carga’ total del cimiento es. conse-
cuentewente con {o anterior: T

Q.. =322, (7-4.2)

en que IV, diametro reducido, vale:
D=D—2e¢.

En el caso de cargas inclinadas Meyerhof ha obtenido coeficien-
tes de reduccién para los factores de capacidad de carga N. y Ny,
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que intervienen en su propia tecria. Con &stos puede obtenerse la
capacidad de carga equivalente bajo fuesizas verdicales, simplemente
multipiicando los factores normales, obtenidos para carga vertical, por
los coeficientes meficionades.

Los coeficientzs de reduccién aparccen en la Tabla 7-¢.1, en la
forma en que los presenta Scwers 7,

TABLA 7-d.1

V' Projuncd:- Inclinacisn de la carga respec la vertical
ld‘vd e s ,m'[ racidn de la carga lej»:rgf‘;__u._{‘ca_.-_ .
Factor e emte D, | 0 ] 100 [ 200 | 30° - [ &
. : 0 | 10} 05 ] 021 0 | —; —
; _ _ o < __ N
OB 10 | 06 | 04 | 025 | 015 | 005
N. 1 0aB | 10 | 08 | 06 | 04 | 0251 015

En el caso de que la carga inclinada sea excéntrica, el efecto de
los coeficientes de la tabla anterior se combinard con las rormas
dadas al comienzo de este anexo para cargas ne axiales.

REFERENCIAS

1. Jirgeason. L. — The application of Theories of Eldsticiéy and Plasticity to
Foundation Problems -— Contributions to Soil Mechznics — Boston Society of
Civil Engineers -- 1925-1940. :

2. Prandtl, L.— Ueber dic Haerte plastischer Koerper — Goetungen Nachr.,
math. — phys, K. —1920. |

3. Prager, W. y Hodge, P. G.— Theory of Perfectly Plastic Solids (Capi-
tulo 6) — John Wiley and Sons —- 1961.

4. Hill, R. — The Plastic Yielding of Notched Burs under Tension — Quarterly

i —Journal of Mechanics and Applied Mathematics — 1949,

5. Terzaghi. K. - Theoretical Sol Mechames - Cap. VI - Joha Wiley and

| Sons — 1956.

6. Skempton, A, W.— The Bearing Capacity of Clays -— Building Research
Congress -~ Londres -- 1951,

7. Meyerhof, G. G.—The Ultimate Bearing Capacity of Foundations — Geo-
technigue — Diciembre,” 1951, - . "

8. Meyerhof, G. G. —- Recheeches sur la force portante des pieux — Suplements
des Annaux du Institute du Batment et Travaux Publiques — Paris, marzo-
abnl, 1953, - ... A

9. Skempton. A. W., Yassin, A. A, Gibson, R. E — Théorie dz la force pur-
tante do picux d.ans la Sablc — Suplements des Annaux du lasttate du Ban-
ment et Travaux Publiques-- Paris, marzo-abril, 1953

10. Meyerhof. G G. vy Murdok, L. J. -~ An Investigation of the Beariny Ca-
pacity of Sume Bored and Driving Pies in London Clay — Geotechiigue
-~ 1933.



284 CAPITULO VII

11, Meyerhof, G. G. —Influence of Proughness of Base and Ground-water Con-
dxtu())ns on the Ultimate Bearing Capacity of Foundations — Geotechnique
— 1933,

12, Meyerhof. G. G. — The Ultimate Bearing Capacity of Foundation on Slopes

Vol I — Memorias del IV Congreso Internacional de Mecanica de Suelos
y Cmmentaciones. - 1957,

13. Meyerhof, G. G.— The Beariny Capacity of Foundations under Eccentric
and Inclined Loads — Memona del III Congreso Internacional de Mecan:ca
de Suelos y Cimentaciones — Vol. 1 — Zurich — 1953,

4. Meyerhof, G. G. — Some Recent Foundation Rescarch and Its Application

ro Desiyn — Structural Engineer — Vol. 31 — N 6 — Londres — Jumio — 1953,

15. Sowers, G. F.— Shallow Foundations — Cap. 6 de la obra Foundation En-

gineering, editada por G. A. Leonards-- McGraw Hill Book Co — 1962..

BIBT.TOGRAFIA

Theoretical Sod Mechamics —- Karl Terzaghi — John Wiley and Sons — 1943,

La Mecdnwca de Suelos en la Ingenicria Practica— Karl Terzaghi y Ralph B,
Peck — (Trad. O Moretto) — El Atenco Ed -- 1955,

Kecanica de Suelos-—]. A. Jiménez Salas — E. Dossat — 1954.

Found;g:or' Erngineering — Editado por G. A. Leonards-Mc Graw Hill Book Co. —
1662,

Princigles of Soil Mechanics— Ronald F. Scott ~—— Addison-Wesley Pub Co. —
1962 :

Foundations -- A, L. Little — Edward Amold Ltd — 1961.

CAPITULO VIHI

CIMENTACIONES POCO PROFUNDAS

VIII-1l. Introduecion

En este capitulo se estudian las cimentaciones de todos aquellos
tipos que se conocen en la rutina diaria de la ingemeria con el
nombre de poco profundas o supcrficialcs. En general, estas expre-
siones se refieren a cimentaciones en las que la profundidad de
desplante no es mayor que un par de veces el ancho del cimiento;
sin embargo, es evidente que no existe un limite preciso en la pro-
fundidad de desplante que separe a una cimentacién poco profunda
de una profunda.

La preocupacién de! constructor por e! comportamicnto de las
cimentaciones es, por supuesto. tan antigua como la construccién
misma. pero hasta ¢pocas relativamente recientes tal preocupacion no
se reflejé en intentos de analizar cientificamente el compertamiento
de las cimentaciones. tratando de establecer principios generales que
sirvieren a la ver de normas tanto para el proyecto. como para la
construccidn de campo.

Durante muchisimo tiempo, la tecnologia de las cimentaciones se
establecié solamente bajo bases burdamente empiricas; mas que de
una técnica en el actual sentido de la palabra. resulta justificado
hablar de un “arte de cimentar”. El hecho de que con lo que hoy se
antojan tan pobres armas, el constructor de antafno fuera capaz de
realizar obras magnificas que perduraron hasta los tiempos actuales
mas bien hab'a en favor de la inventiva y capacidad de adaptacian
de los ingenieros de otras épocas, que de la técnica que uvtihzaron
Hoy nc resulta razonable sequir usando tan pobres medios v pres-
cindir de los avances recientes en el conocimiento del campo en
nombre de las mayores realizaciones de la ingenieria clasica.

La transmisién de conocimientos puramente experimentales en
forma de una auténtica tradicion oral. fue, durante largos siglos, el
tinico modo de que disponia un constructor para adquirir el arte de
cimentar. Naturalmente, todos los vicios del conocimiento puramente
expenmental, sin bases cientificas generalizadoras. estaban presentes
en este método. :

En el momento en que el ritmo de la construccién avmentd hasta
niveles similares a los que hoy se conocen, el métoda del “arte” se
transformd en algo partice’armente peligioso. al aumentar el niamero
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de constructores, con lo que. necesariamente, el arte de cimentar
cay6 en manos no siempre muy bien dotadas. Los fracasos que enton-
ces se hicieron notar condujercn al primer intento de racionalizar
la construccion de las cimentaciones. Les constiuctores de alguna
determinada ciudad volvieron la vista a sus realizaciones bien logra-
das y, relacionando la carga soportada con el area del cimiento,
trataron. de establecer un valor “'sequro” del esfuerzo que era posible
dar al suelo de aquel lugar particular. Nacieron asi las leyes de
"Cédigo” o "Reglamento”, que en muchas partes perduran en la
actualidad. Sin embargo, basta pensar por un instante en las comple-
iidades y variaciones de! suelc en cualguier fugar del planeta..pglra
darse cuenta que la generalizacién que se persigue en un cédigo
urbano de tal estilo es, por lo menos, muy peligrosa. Ademas, hoy
se dispone de una gran variedad de tipos de cimentacién poco pro-
funda, adaptable cada uno de ellos a tipos peculiares de suelos
y estructuras, consiguiéndose con una buena combinacién sequridad y
economia maximas; es claro que los estudios que una técnica de tal
naturaleza requiere, quedan muy lejos de la generalizacién burda
que presupone un simple Cédigo. )

Las Teorias de Capacidad de Carga, desarrolladas a partir de
1920, proporcionaron una base mas o menos cientifica al estudio de
las cimentaciones. Combinadas con el creciente conocimiento de los
suelos y sus propiedades mecanicas y con el mejoramiento de las téc-
nicas de medicién de campo, han permitido en la actualidad el des-
arrollo de una metodologia de proyecto y construccién de cimenta-
ciones mucho mas racional y avanzada que la que nunca antes poseyd
el ingeniero. De lo anterior no debe sequirse que las teorias recien-
temente desarrolladas resuelven los problemas por completo; ya se ha
insistido sobre sus limitaciones aiin enormes. Pero tales teorias, auxi-
liadas por la clasificacién y el estudio de los suelos y por ‘mediciones
del comportamiento de cimentaciones construidas, que permiten enca-
sillarlas y asimilar correctamente las experiencias adquiridas, propor-
cionan una base comun, que hace posible el intento de generalizar
e! conocimiento sobre cimentaciones, convirtiendo el arte de cimentar
en una disciplina que tiende a lo cientifico cada vez mas.

En este capitulo se clasifican someramente las cimentaciones po-
co profundas y se estudian las normas esenciales que deben regir su
proyecto y construccién en los diferentes suelos. Finalmente, se estu-
dian también algunos casos especiales de interés practico, relacionados
con el tema.

VIII-2. Clasifiraciéon de las cimentaciones poco profundas

Los tipos mas frecuentes de cimentaciones poco profundas son las
zapatas aisladas, las zapatas corridas y las losas de cimentacién.
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Las zapatas aisladas son elementos estructurales, generalmente
cuadrados o rectangulares y mas raramente circulares, que se cons-
truyen bajo las columnas con el objeto de transmitir la carga de {stas
al terreno en una mayor area, para lograr una presién apropiada.
En ocasiones las zapatas aisladas soportan mas de una columna. Las
zapatas aisladas se construyen generalmente de concreto reforzade.

Las zapatas corridas son elementos analogos a los anteriores,
en los que la longitud supera en muche al ancho. Soportan varias
columnas o un muro y pueden ser de concreto reforzado o de mam-
posteria, en el caso de cimientos que transmiten cargas no muy
grandes. La zapata corrida es una forma evolucionada de la zapata
aislada, en el caso en que el suelo ofrezca una resistencia baja, que
obligue al empleo de mayores areas de reparticién o en el caso ea que
deban transmitirse al suelo grandes cargas.

Cuando la resistencia del terreno sea muy baja o las cargas
sean muy altas, las areas requeridas para apoyo de !a cimentacién
deben aumentarse, llegandose al empleo de verdaderas losas de
cimentacién, construidas también de concreto reforzado, las que pue-
den llegar a ocupar toda la superficie construida.

No existe ningin criterio preciso para distinguir entre si los tres
tipos anteriores, Siendo la practica la norma para su distincion.
También existen multitud de variedades de cimentaciones combina-
das, en las que los tres tipos basicos se entremezclan al gusto del
proyectista o del constructor, que se esforzara siempre por extraer
del suelo el mayor partido posible, combinando los factores estruc-
turales con las caracteristicas del terreno de la manera mas ventajosa
en cada punto.

Si atin en el caso de emplear una losa corrida la presién transmi-
tida al subsuelo sobrepasa la capacidad de carga de éste, es evidente
que habra de recurrirse a soportar la estructura en estratos mas
firmes, que se encuentren a mayores profundidades, llegandose asi
a las cimentaciones profundas.

VIII-3. Factores que determinan el tipo de cimentacion

A continuacién se exponen ciertas normas breves que.-han de
ser tomadas en cuenta para el proyecto de ¢ualquier cimentacion. Eu,
rigor, lo que mas adelante se dice es aplicable tanto a cimentaciones
poco profundas, como a otras desplantadas a mayor profurididad;
pues se trata de comentarios de orden general que deben presidir
cualquier proyecto de cualquier cimentacion.

En general, los factores que influyen en la correcta seleccion
de una cimentacién dada pueden agruparse en tres clases principales:
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1) Los relativos a la superestructura, que engloban su funcién,
cargas que transmite al suelo, materiales que la constituyen,
etc.

2) Los relativos al suelo, que se refieren a sus propiedades
mecéanicas, especialmente a su resistencia y compresibilidad. a
sus condiciones hidraulicas, etc.

'3) Los factores econémicos, que deben balancear el costo de la

cimentacién en comparacién con la importancia y atin el costo
de la superestructura.

' De hecho, el balance de los factores anteriores puede hacer que
diferentes proyectistas  de experiencia llequen a soluciones ligera-
mente distintas para una cimentacién dada, pues el problema carece
de solucidén tnica por faltar un criterio "exacto” para efectuar tal
balance, que siempre tendra una parte de apreciacién personal.

~"En general, puede decirse que un balance meditado de los factores
anteriores permite en un analisis preliminar a un proyectista con
experiencia eliminar todos aquellos tipes de cimentacién francamente
inadecuados para resolver su problema especifico, quedando sélo algu-
nos que deberan de ser mas cuidadosamente estudiados para elegir
entre ellos unas cuantas soluciones que satisfagan todos los requisitos
estipulados desde el punto de vista estructural, de suelos, social, etz.,
para escoger de entre éstos el proyecto final, generalmente con una
apreciacion simplemente econémica. Si ha habido éxito en tcdas las
etapas del. estudio, la solucién final representarad un cxcelente com-
promiso entre requerimientos estructurales y costo,

Debe observarse que al balancear los factores antériores, adop-
tando un punto de vista estrictamente ingenieril debe estudiarse no
solo la necesidad de proyectar una cimentacién que se sostenga
en el suelo disponible sin falla o colapso, sino también que no tenga
durante su vida asentamientos o expansiones que interfieran con la
funcion de la estructura. Se Hega asi a la contribucién fundamental
de la Mecanica de Suelos al problema de las cimentaciones, contri-
bucion de doble aspecto que involucra dos problemas de la misma
importancia para garantizar el éxito final. Por un iado, abovdando un
problema’ de Capacidad de Carga, se trata de conover el nivel de
esfuerzos que la cimentacion puede transmitir al suelo sin provocar
un colapso o falla brusca, generalmente por esfuerzo cortante; por
otec lado; serd necesario calcular los asentamientos o expansiones
que el suelo va a sulrir ron tales esfuerzos, cuidande siempre que
éstcs quedent €n niveles tolerables para ! estructura de que se trate.
No puede decirse que usnc de los aspectos anissderes tenga. mayos
importancia que el otre en o provects de nna cimentacidn: swh
deberdn ser tenidos en ruanty simuitdneamerte | e su justa apr
3 Sl

ciawion dependeri el éxite o frazavc an un vrie dudo.
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VIII-4. Consideraciones senerales sehire el contactc
suelo-estructura -
Se trata ahore de dar algunas ideas fundamentales sobre como
» “ L 3 ; W2 4+ -

afecta la rigidez de las areas cargadas a-la:distribucién de asen‘lla_
mientos y presiones en el suelo subyacente: se consideran en el anali-
sis suelos puramente. frictionantes y. puramente cohesives, asi como
los casos limites de areas cargadas totalmente flexibles e infinitamente
rigidas. ] . :

Considérese en primer lugar el casc de un area uniformemen e
cargada y totalmente flexible. Debido a su flexibilidad, las presiones
que el area cargada pasa al suelo seran idénticas a la’presion uniforme
sobre el area. Por otra parte, el asentamiento no sera uniforme, sino
que es maximo al centro del area cargada y, menor, enla penfe_rxa. i
adoptando una ley similar a la que se muestra en la fig. V!H-!f, si es
que el medio cargado se supone idealmente elastico, La justificacion
de la afirmacion anterior se presenta en el Anexo I1I-a, y se corro.b_ora
en el Anexe Vliil-a. S L

FI15. Viil.1, Perkil de asentomiento bejo un.drea
yniformemente corgada sobre !a' su .
perficie de un medio semi-infinito

En la practica el aséntamiento inmediato, debido_ exclusivamente
a cambio de forma (es decir, excluyendo el asentamiento por consc-
lidacion), de areas flexibles con zarga uniforme, apoyadas en arcillas
saturadas, adopta un perfil similar al mostra_do en la parte a) de 1a~
fig. Vill-1. En cambio, cuando el area flexible se apoya en arenas

26—Mecinita de Suclos I}
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o gravas, el perfil se parece a los mostrados en la parte b) de’la
misma figura, va que estos materiales poseen la propiedad de que su
rigidez aumenta con el confinamiento, el cual obviamente serd méxi-
mo en la zona bajo el centro del area cargada.

Considérese ahora en cambio que la carga se transmite al suelo
a través de una placa infinitamente rigida. En este caso es obvio
que, por su rigidez, la placa se asentara uniformemente, por lo que
la presién de contacto entre piaca y medio no podra ser uniforme.
Comparando este caso con el de la fig. VIII-1, es facil ver que en
el medio homogéneo y elastico la presién es minima al centro y maxi-
ma en las orillas, puesto que para llegar al asentamiento uniforme
éste debera disminuir en el centro (disminucién de presién} y aumen-
tar en las orillas {(aumento de presién). Una intuicidon analoga para
el caso del medio cuya rigidez aumenta con el confinamiento conduce
a una distribucién en la que la presion es maxima bajo el centro del
area cargada y muchoc menor bajo la periferia. En la fig. VIII-2 se
muestran ambas distribuciones (partes a y b).

~

ki {a) '

FIG. Yill-2. Distribucidén de presiones bejo una placa infinitamente rigida

o) Medio homogéneo y eléstico
b) Medio cuya rigidez aumenta con el confinamiento

También ahora, en la practica, el caso a) se parece a la distri-
bucién en una arcilla saturada, atin cuando teéricamente la presion
es infinita en la-periferia de la placa y es igual a la mitad de la
presién media, bajo el centro; evidentemente la primera condicion
no puede satisfacerse y el valor de la presién en la periferia esta
limitado a su maximo que depende de la resistencia del material.

El caso b) de la fig. VIII-2 representa aproximadamente la
distribucién real de presién bajo una placa rigida colocada sobre
arena o grava.
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VIII.5. Cimentacicnes en arenas y gravas

En todo problema de cimentacicnes existe un doble’ aspecto a
considerar; por una parte la capacidad de carga, para evitar la falia
por este concepto; por otra parte existe un aspecto de asentamientos,
seqin el cual la cimentacién no debe sufrir hundimientos o expan-
siones que pongan en peligro la funcion de la estructura o que sean
mayores que aquélios considerados como tolerables en el proyecto
estructural.

El disefio de una cimentacién consistird siempre en considerar

" estos dos aspectos.

Se analizara en lo que sigue, en primer lugar, el aspecto de
capacidad de carga.

Si un cimiento de ancho B esta desplantado a una profundidad
D, dentro de un manto muy potente de arena o grava, la capaci-
dad de carga de ese cimiento podra estimarse haciendo uso de las
formulas que proporciona la Teoria de Terzaghi (Capitulo VII).
Para el caso de un cimiento muy largo, dicha capacidad, a la falla,
sera por lo tanto:

ge = v Dy No + 5+ BNy (8-1)

Para los cimientos cuadrados o citculares se usaran las férmulas
correspondientes a la Teoria de Terzaghi, tal como han sido obte-
nidas en el capitulo VII de este volumen.

Puede verse que, en esencia, la capacidad de carga ultima de un
cimiento poco profundo en arena o grava depende de los siguientes
conceptos:

I. La compacidad relativa de la arena, que se refleja en el valor
de ¢ y, por ello, en los valores de los factores de capacidad
de carga N, y Ny. De hecho dicha compacidad influye muy
poderosamente en la capacidad de carga, pues Ny y N, au-
mentan muy abruptamente cuando la compacidad llega a valo-
res altos. El mejor método practico para determinar la com-
pacidad relativa de un manto de arena es quiza la prueba
estandar, de penetracion, descrita en el apéndice del volu-
men 1 de esta obra. También se incluyd en aquel lugar una
grafica que expresa la importante correlacién entre N, nu-
mero de golpes en la prueba, la compacidad relativa y ‘el
valor del angulo ¢, de friccién interna.

Cuando se trate con arenas muy finas situadas bajo el nivel
freatico el valor de N dado por la prueba de penetracién es-
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tandar resulta mayor que el que se tendria con arena seca,
debido a la baja permeabilidad de la arena, que impide que
el agua emigre a través de los huecos al producirse el impacto,
Los valores obtenidos en la prueba en estos casos (N’) se
corrigen, segun la expresién siguiente, propuesta por Peck,
Hanson:y Thornburn .

_N'415

_ 1 ,
N =15+ (N'—15) === (8-2)

La correccién anterior sélo se hace si N' > 15.

Finalmente, es de sefialar que en los casos en que existan
gravas o boleos en el suelo, los resultados de la prueba
estandar de penetracion no suelen ser representativos de la
compacidad de los mantos, pues uno de aquellos elementos
puede detener el penetrémetro, aumentando ficticiamente el
nimero de golpes. En estos casos la compacidad es mucho
mas dificil de determinar por métodos simples, haciéndose
necesario recurrir a la experiencia y al criterio. *

La posicién del nivel de aguas freaticas.

En general, el peso especifico de cualquier arena no sumer-
gida oscila entre limites muy préximes, sea la arena seca,
himeda y saturada. Pero si la arena esta sumergida bajo el
nive! freatico. el valor de ¥ se reduce sensiblemente 2 la
mitad, io cual se refleja de inmediato en la capacidad de
carga ultima obtenida. Asi por ejemplo, el valor de ia so-
brecarga al nivel de desplante vD; debera calcularse teniendo
en cuenta Ja condicién de ese material, de modo que si esta
parcial o totalmente sumergido, se adopte el valor y¥".. donde
ello ocurra: el valor de v que figura en el segundo término
de la ec. 8-1, se refiere al material situado bajo el nivel
de desplante del cimientc, que seria movilizado en casc de
falla. Peck, Hanson y Thornburn * recomiendan que si el
nivel fredtico estd a una profundidad B o mayor bajo el nivel
de desplante, se considere el peso especificc que figura
en el sequndo término de la ecuacién como no sumergido; si
el nivel fredtico y el de desplante coinciden o el primero
queda encima del sequndo debera usarse el valor y/.: en
casos intermedios, una interpolacién lineal entre ambos valo-
res de y serd razonable. La posicién dei nivel de.aguas
freaticas se refleja ademas muy acusadamente en los costos
de construccion de la cimentacién, en el momento en que el
nivel de’desplante quede bajo dicho nivel freatico, pues en-
tonce: la zona de cimentucidn habra de ser drenada de ma-
nera gue el nivel del agua se abatz y I excavacién necesaria
se realice en sece. ’

3
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Algunos métodos itiles para abatir el nivel fredtico en exca-
vaciones se mencionaran en e¢i volumen [l de esta obra.
Finalmente, el hecho de que el nivel frearico quede sobre el
nivel de desplante puede conducir, cuande el espacio de ci-
mentacién desez aprovecharse, por gjemplo, para sdrancs en
edificios, al delicade nroblema de impermieabilizar estas zonas,
lo cual es siempre dificil v costoso.

3. El anche de la cimentacion, segtin se deduce de la expresién
8-1, influye linealmente en la parte de ia capacidud de carga
que se refiere al peso del suelo situadeo bajo el nivel de des-
plante; por®el conirario, dicho zncho no influye en la parte
de capacidad de carga que refleja el efecto de !a scbrecarga
existente sobre el nivel de desplante.

4, Por ultimo, la profundidad de desplante, Dy, también influye
en la capacidad de carga, segiin se desprende de la inspec-
cién de la férmula 8-1. No existe ningin criterio fijo para
establecer aprioristicamente la profundidad de desplante que
debe utilizarse en un proyecto dado; sin embargo, es posible
mencionar algunas consideraciones generales que han de
tenerse presentes para seleccionar una profundidad especifica.
Por muy bueno que sea un terreno de cimentacién, no con-
viene cimezntar demasiado superficialmente, pues ello conduce
a estructuras con poca resistencia a fuerzas laterales; un valor
del orden de 1.0 m debe verse como un minimo recomenda-
ble; este valor pudiera rebajarse a otro del orden de 0.50
m en caso de que el suelo fuera extraordinariamente firme
vy la estructura ligera. Otra regla digna de tenerse en cuenta en
la practica es la de apoyar los cimientos siempre abajo de la
capa de tierra vegetal, pues de otra manera pudieran pre-
sentarse posteriormente problemas de muy dificil solucién con
plantas en crecimiento, aparte de lo indeseable del suelo
con materia organica desde 2l punto de vista de resistencia y
compresibilidad. También es preciso considerar siempre la posi-
hilidad de la existencia de cavernas u oquedades en el sub-
suelo o la presencia de estructuras subterraneas debidas al
hombre, coms por ejemplo ductos, ‘colectores, cables, etc. La
mayor parte de estos problemas pueden resciverse con la
adecuada exploracion. ~

Ei disefio de una cimentaciéon poco profunda construida sobre
suelos “friccionantes” es particularmente complicado cuando se atien-
de al aspecto de asentamientos de la estructura. En efécto, como se
menciond en el Capitulo 111, ! problema del calculo de asentamientos
en arenas distza de estar razonablemente resuelto. Desde luego, todo
lo que en el capitulo mencionado se expuso puede aplicarse a un
problema préactico como norma de criterio, para llegar a tener una
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idea de! orden de las magnitudes en juego. En lo que sigue se propor-
cionarén algunas ideas, basadas en el empirismo, que han probado su
utilidad en muches casos pificticos.

El asertamiento bajo una zapata en arena dependera, como es
natural, de las caracteristicas esfuerzc-deformacién de ésta; en espe-
cial de la rigidez que presenta a los esfuerzos cortantes, la cual
depende de! confinamiento de! material y de su propia compacidad.
El primer conceplo aumenta en forma tcscamente lineal con la pro-
fundidad en una arena, por lo que la mencicnada rigidez seguira
una ley mas o menos similar. Teniendo en cuenta que. como se dijo,
e! peso especifico de una arena sumergida es del orden de ia mitad
del no sumergido, puede concluirse que el asentamiento bajo una
zapata en arena sumergida se duplicard aproximadamente respecto
al valor en la misma arena no sumergida, debido a que la presién de
confinamiento en el primer caso depende del valor y'» en vez
del de vm v, por ello, la rigidez del material al esfuerzo cortante se
reduce practicamente a la mitad. De esta manera, puede verse cémo
la posicidn del nivel freatico influye en la magnitud de los asen-
tamientos.de la arena. :

A igual presién de contacto de una zapata en arena, el asenta-
miento crece al crecer el ancho de la zapata, si bien con bastante
tentitud; la razén de este hecho estriba en que, al aumentar el ancho
'se afectan zonas mas profundas en que la rigidez ante esfuerzos
cortantes va siendo mas grande.

Para arenas no sumergidas o para casos en que el nivel [reatico
se encuentre a una profundidad B, ancho de la zapata, o mayor
respecto al nivel de desplante, Peck, Hanson y Thornburn?® propor-
cionan gréaficas empiricas para obtener la presion de contacto corres-
pondiente a un hundimiento de 2.5 cm (1”), para diferenies anchos
de cimiento y distintas compacidades de la arena, cbtenidas por la
prueba estindar de penetracién (fig. VIII-3).

Los valores de N, niimerc de golpes en la prueba estandar, de-
beran obtenerse en su caso, usando las correcciones indicadas en
este mismo inciso. La dimensién B de las graficas se refiere al ancho
de la zapata, si ésta es cuadrada, o a su minima dimensién, si es
rectangular. Si la arena estuviera sumergida, por lo arriba expuesto
deberan reducirse a la mitad los valores dados por las graficas para
la presién admisible, correspondiente al asentamiento de 2.5 cm.

En ocasiones se ha usado la grafica anterior para obtener las pre-
siones de contacto correspondientes a otros asentamientos diferentes
a 2.5 rm, haciendo la suposicién de que 2l asentamiento es directa-
mentz proporcional a la presién de contacto; asi, por ejemplo, los
valores de la presién de la grafica, duplicados, corresponderan, para
el resto de las condiciones invariables, a asentamiento bajo la zapata

de 5 cm (27).

MECANICA DE SUELOS (II) ' 295

7
]
5\\
o
~ 6 A\J \\‘\ =
g T
o N=GCO >
§ ‘\"‘ 5 \1\ =
) !5‘ ' N=50
S g
< = (=
=S N T ——— 2
O < \ N=40 Ly
= o
W 3
o —
= AN , N=30
g o \ ’
x T 2
= N=20 |W
a. =3 =
E -
a N=10
B < =
- ~—t N:S l-:‘-'
0 a3
0 1.5 3 4.5 ° 6

ANCHO DE LA ZAPATA,B,EN m.

FIG. VIII-3. Presidn de contacio correspondiente a asentamientos de 2.5 cm (1) para
1gpotas en arena

VIII-6. Cimentaciones en arcillas homogéneas

~ En lo referente al aspecto de capacidad de carga, las cimenta-
ciones poco profundas en arcillas homogéneas pueden calcularse
con las teorias de Terzaghi o de Skempton, tal como se expusieron,
particularizadas para el caso, en el Capitulo VII. Quiza. la Teoria
de Skempton sea la mas completa para la aplicacion al caso en -
estudio, pero la Teoria de -Terzaghi proporciona valores muy simi-
lares de la capacidad de carga, por lo que la distincién entre ambas
teorias tiene mas de académica que de real en cimentaciones poco
profundas.
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En cualquiera de los dos casos, la expresion a usar es del tipo:
ge=cN¢:+ vD; (8-3)

La capacidad de carga dltima depende ahora esencialmente de
la "cohesion” del material y de la presion actuante al nivel de des-
plante {yD;}..El ancho del cimiento no interviene si se aplica la
Teoria de Terzaghi y su intervencién es indirecta (a través de la re-
lacién de D/B) en la Teoria de Skempton.

El valor de ¢ puede obtenerse de una prueba triaxial rapida, que
es la que mejor refleja dentro de un criterio de trabajo con esfuerzos

totales, las circunstancias de la cimentacién, en que la etapa inicial -

antes de la consolidacion, suele ser la mas critica. Frecuentemente
suele usarse como alternativa la prueba de compresion simple, algo
mas sencilla y rapida de ejecucién; sin embargo, hay ciertos aspectos
que hacen preferible la prueba triaxial rapida, cuando la disponibili-
dad de equipo y otros factores hagan posible su realizacién. En
general, la prueba de compresién simple proporciona valores de la
resistencia de! suelo (“cohesién”) algo inferiores a los de una prueba
rapida; la razén estriba en la falta de soporte lateral que se tiene
en una prueba de compresién simple, lo que hace que cualquier fisura
o pequefla irregularidad estructural se refleje en el resultado de la
prueba; por otra parte, la arcilla en la naturaleza posee siempre un
cierto grado de confinamiento, por lo que, para una cimentacién,
suelen considerarse algo mas representativos les resultados de una
prueba rapida, !

La capacidad de carga en arcillas homogéneas depende también,
segin se vio, de la presién existente al nivel de desplante (yD,). En
este caso existe una diferencia importante en el calculo, segun la
cimentacién sea o no impermeable, cuando el nivel de desplante quede
bajo el nivel freatico. En el primer caso, al nivel de desplante se
habra aliviado al terreno en una presién que es Ja toral corres-
pondiente a esa profundidad; por el contrario, en una cimentacién
permeable y por ello llena de agua hasta una altura igual a la del
nivel freatico, la descarga efectuada por la excavacién no incluye
a la presion del agua, por lo que el término yD;, debe representar
tinicamente la presién efectiva y asi debe ser calculado; por ello,
debera usarse el peso especifico sumergido en ia parte del suelo
bajo el nivel freatico, o bien deberad restarse a la presién total al
nivel de desplante, la presién debida al agua en el mismo nivel.

En arcillas homogéneas el que el nive! de desplante quede bajo
el nivel freatico ya no suele ser un problema tan grave como en el
caro de arenas; las arcillas por su impermeabilidad permiten mante-
ner las cepas de excavacién en seco con un bombeo moderads v no
muy costoso. Ahora bien, si la excavacion es de gran area y profun-
didad, el bombeo no se podrd emplear despreocupadamente, pues el
fluio de agua hacia la excavacién, en el fondo de la misma, produre
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expansiones que pestatiormente s iradusirin en asentamientos de
la estructura; en estos casos, lo indicade es o hien hacer la excava-
cién en secciones Ge &rza mencr o bien recurrir 2 mélodos para
disminuir el flujo del agua hacia ¢! fondo de la excavacién, tales
como pozos de captacién o similarzs, que se describiran en el Volu-
men 111 de esta cbra. )

Otro problema de las excavaciones en arcillas especialmente
de las relativamente profundas, es 21 que se refiere = la estabilidad de
los taludes de las mismas y a los movimientos verticales y horizon-
tales que se producen en las zenas adyacentes a la excavacién pro-
piamenie dicha. La estabilidad probablemente va dificil de por si, por
la baja resistencia comiin en las arcilias, se ve especialmente compro-
metida por el flujo lateral del agua hacia la excavacion. La disminu-
cién de la resistencia al esfuerzo cortante que este flujo produce,
asi como el efecto de las fuerzas de filtracién, son factores que
deben considerarse en cualquier analisis de estabilidad a plazo rela-
tivamente largo. En el Volumen 11l de esta obra_se discutiran mé-
todos para interceptar el flujo lateral del agua. El tablestacado es
otra de las formas de estabilizar los bordes de una excavacién, gene-
ralmente preferible en zonas en gque por existir edificaciones vecinas
u otras causas similares, no sean tolerables desplazamientos en el
terreno.

En regiones muy frias, segin se explico en el Capitulo I, el
suelo se congela cuando la temperatura ambiente es inferior a 0°C.
Esto produce expansiones que dependen tanto de factores ambienta-
les como de la naturaleza del suelo. Una cimentacion desplantada
en este suelo se eleva durante la congelacion y desciende brusca-
mente en el deshielo; para evitar estos efectos perjudiciales, la
cimentacién debera desplantarse a suficiente profundidad.-La pro-
fundidad maxima de congelacién puede establecerse a partir de la
experiencia local y la profundidad de desplante recomendable por
este concepto sera de ese orden en suelos muy susceptibles a la
accién del congelamiento, pudiéndose llegar a la mitad de dicho
valor en suelos poco susceptibles. En la Republica Mexicana los
espesores maximos de congelamiento son del orden de 40 cm en el
norte del pais. por lo que puede decirse que el problema es inexis-
tente, si se tiene en cuenta lo discutido respecto a la profundidad
de desplante minima recomendable en cualquier circunstancia.

Un aspectc muy importante en las cimentaciones poe€o- préfun-
das en arcillas es el relativo a los ¢ambios volumétricas que ocurren
en el suelo al variar su contenido de agua; estas variaciones proceden
por lo general de periodos de estiaje y lluvias. aunque a veces son - -
causados por factores mias limitados, como riego de ciertas areas o
la existencia de hornos o calderas inadecuadamente aisladas. En
areas cubiertas de gran extensién el efecto es siempre mas notorio
en los bordes que en el centro, mas protegido, lo que se traduce en
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movimientcs diferencizles que causan dafios progresivos. En regio-
nes aridas, basta fa reduccion de «vaporacion sue produce una vi
vienda o un pavimen:o al cubrir el suelo, para produci: humedeci-
mients en la zona cubierzz. con la correspendiente expansién; ias
grietas longitudinales de gran dezarrolio que aparecen f'e‘fu‘érg‘zf
mente en los hom_bros de las carrereras en estas‘zona:‘;, t!f;n;n elstc:
origen. En las regiones himedas el efecto es el contrario; cuando por
alguna razén el suelc se seca, sobreviene el enjutamiento v el
agrietamiento y cualquier estructura supravacente 'se asienta 4 5
dafa. e s

A veges, el agua que los arboles absorben es suficiente para pro-
ducir cambics de volumen de impertancia; esto aparte del efecto
destructor gue las raices puedern ejercer por si mismas

Estudios 1ealizados por Floltz y Gibbs en el Bureau of Recla-
mation y por Sowers vy colaboradores ** han permitide ligar la su;
ce;_;ti!?i!idad de las arcillas a los cambios volumétricos con su indice
plastico y su limite de contraccién. Como resultado de tales estudios

ha pOdldO eStab]eCerse la S!'gu:e te fela io ics
| ien n em
| . (o pu‘lc:!, que apa.ece

TABLA 8-1
Susceptibilidad a cam- | Indice de plasticidad
bios de volumen por _ .
cambics de contenido Regiones | Regiones Limite de Contraccisn
de agua ' dridas ' kimedas
Poca . (2-15 0-30 12 o mas
?oca a media 15-30 30-50 10-12
Media a alta 30 o mas 50 o mas 10 o menos

Los cambios volumétricos son maximos en la superficie del suelo
y nulos en la profundidad correspordiente al nivel freatico; cuando
éste no aparece dentro de la zona suieta a cambios, la profundidad
de esta zona es muy variable, dependiendo de los fzctores que pro-
voguen la variacion y de la naturaleza del suelo. S

La profundidad de desplante deberd de quedar siempre bajo ia
zona sujetz a cambios volumétricos, cuando ¢sta puede ser defe,rmi~
nada. S’ esto nltimo no es posible, el problema ha de ser resuelto
con criterio y experiencia cefiidos a las condiciones locales.

En cimentaciones poco profundas en arcillas homcgéneas el pro-
blema de asentamientos por consolidacion suele ser el factor domi-
nante en su comportamiento, de manera que la piesién admisible
desde ei punto de vista de la resistencia del suelo suele quedar limi-
tada por el valor que produzca el maximo asentamiento tolerable
para la estructura que se desea cimentar. )

Lf)s asentamientos por consolidacién se calculan recurriendo a la
Teoria de la Consolidaciéon Unidimensional con Flujo Vertical, que
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se describio en el Volumen I de esta cbra. Calculando los asenta-
mientos que corcesponden a cada elemento de la cimentacion pueden
ohienerse fos asentamientos difeeznciales, quz son los gue a fin de
cuentas susien interesar al proyectista de la estructuza. [Jebe tenerse
en cucnta que al calcular el asentam.entd procucido Dajo unu zapata,
por gjemplo, deben hacerse ineepvenir las presicres geg transimiten
otras zapatas vecinas, situades a distancias en que e inflvencia al-
cance a hacerse notar.

Fn el calcuio dz assntamisrnics por consolidacian séle debea in-
tervenir las cargas mucrias y las vivas permanantes, pues 135 cargas
accidentales o transitorias actdan un tiempo pequeno en comparacién
al requerido para influencier un ploceso de consolidacion.

{ o5 asentamientos diferenciales que una estruciura puede tolerar
dependen de su funcién y de caracteristicas de la propia estrutitira
y no puede darse un criterio general al respecio; 2a este punto el
ingeniero especialista en suelos ha de quedar suberdinado a las ne-
cesidades del ingeniero estructural.

Los asentamientos totales son muy importantas cuando existen
estructuras vecinas a la considerada que pueden sufrir perjuicios por
el movimiento de ésta o cuando existan instalaciones. ductos, etg.,
que no soportan sin dafio los hundimientos resuitantes.

VIII-7. Cimentaciones en arcillas fisuradas

Frecuentemente, por procesos sufridos por las arcillas a lo largo
de su historia geoldgica, se presentan en su estructura masiva multi-
tud de fisuras muy proximas, siguiendo una o mas direcciones predo-
minantes. En estas condiciones se tiene la dificultad practica de no
poderse labrar los especimenes necesarios para la realizacién de
una prueba de resistencia al esfuerzo cortante. Ademas, si una mues-
tra pudiera lograrse, las pruebas en si serian de interpretacién insegu-
ra, pues la resistencia obtenida resultaria menor que la real; en una
prueba de compresion simple, por la falta de confinamiento lateral,
el error seria maximo, pero aun en una prueba rapida las fisuras
supondrian planos de debilitamiento que influenciarian los resultados
a no ser que la presion hidrostatica de confinamiento fliera muy
elevada. ‘

A veces, en los laboratorios, se logran. los especimenes por el
procedimiento de elegir en una masa relativamenté grande, por ejem-
plo una muestra cabica, un fragmento relativamente libre de fisuras;
no hay que decir que los resultados de las prucbas realizadas gra- -~
cias a este subterfugio tienen el defecto de ser poco réepresentativos.

Quiza el mejor recurso para valuar la resistencia de una arcilla
fisurada para fines de calculo de una cimentacion, sea el realizar
pruebas de carga con una placa, directamente sobre el terreno. Este
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procedimiento, no exento de defectos y limitaciones de importancia,
ha rendido muchas veces buenos resultados practicos.

En esencia el método consiste en cargar un terreno con una placa
metalica cuadrada o circular, de unos 50 cm de lado o diametro,
llevandola a la falla. Considerando la presién de falla como la capa-
cidad de carga ultima del terreno, es posible, operando a la inversa
una formula del tipo 8-3, obtener el valor del parimeirc c. La
placa se coloca a diferentes profundidades dentro del estrato en estu-
dio, generalmente haciendo una prueba cada metro, deniro de la
profundidad afectada por el futuro cimiento. En el Anexo VIil-b
se describe someramente la técnica de la prueba de carga vy se
discuten sus limitaciones mas importantes.

Una vez determinado el valor de la resistencia, con las arcillas
fisuradas se puede proceder como con las homogéneas, ya estudiadas
anteriormente en este capitulo. Sin embargo, en el caso de los talu-
des de las excavaciones, la resistencia obtenida en la forma arriba des-
crita no puede utilizarse para analisis de estabilidad; de hecho, esta
estabilidad puede calcularse muy dificilmente y el problema suele re-
solverse con elementos de retencidén suficientes, cuando, por alguna
razén, los taludes de la excavacion no pueden tenderse a voluntad,

VIII-8. Cimentaciones en limos y loess

Actualmente se han perdido bastante los atributos distintivos de
los suelos cuyo rango de tamafios cae en lo que las antiguas clasifi-
caciones granulométricas llamaban limos. Hoy en los limos se distin-
guen dos tipos, los plasticos y los no plasticos. El comportamiento
mecanico de los primercs se asimila al de las arcillas de plasticidad
baja o media; el de los sequndos se asimila al de las arenas muy
finas. Los limos pueden deber su-plasticidad a un porcentaje de
particulas de forma laminar o a su contenide de materia organica.

*! polvo de roca es el tipico ejemplo de un limo no plastico, con
indice de plasticidad practicamente nulo, en tanto ‘que los limos or-
ganicos que se encuentran en depdsitos masivos, fluviales o lacustres
suelen presentar caracteristicas de plasticidad acentuadas.

La prueba de penetracién estandar suele utilizarse-para determinar
!z eonsistencia de los limos: se considera que si el nimero de golpes
@ ia prueba es menor que 10, los limos son sueltos o suaves e in-
fecuados para soportar cimientos. Cuando N es mayor que tal
mite se considera que el material puede servir para los efectos se-
fafzdos y, en tal caso. la cimentacion se calcula con los procedi-
mientos -indicados para arenas, si e} limo es no plastico. o con los
srovedimientos indicados para arcillas. si ¢l limo es plastico.

En el caso de limos plasticos normalmente consclidados, bejo el
nivel freatico, los asentamientos constituyen un probizma de impor-
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tancia, comparable al que se presenta en arcillas: su caleule puede
hacerse a partir de la Teoria de la Consolidacion da Terzaghi, con
base en las correspondientes pruebas de labcratorio. -

Ern limos sueltos o svaves, no adecuados para soportar cimientes,
puede recurrirse al empleo de cimentaciones compensadas, descritas
mas adelante en este mismo capitulo, o bien a cimentaciones profun-
das, analizedas en el Capitulo IX. °

En muchos limos, la resistenciz al esfuerze cortante es debida,
ademas de la friccién entre las particuias, a algo de cohesién produ-
cida, por ejemplo, por un cementante. La mejor manera de determinar
esa resistencia al esfuerzo cortante es recurrir a la realizacion
de pruebas triaxiales, que permitan definir claramente la envolvente de
resistencia del material. La prueba de compresisn simple puede dar
valores muy exagerados de la cohesion del material, a causa de la
compresién existente entre ias particulas, debida a la presién capi-
lar del agua intersticial en el espécimen, que equivale a un confina-
miento de importancia y que, por lo tanto, es una resistencia debida
a friccién. La contribucién real de la cohesidén y de la friccién pro-
ducto de presién capilar puede ponerse de manifiesto en la prueba
de compresién simple repitiendo ésta con espécimen totalmente sumer-
gido en aqua; si el espécimen se derrumba o su resistencia es
mucho menor que la del espécimen probado en el aire, quedara esta-
blecido que lo que aparentaba ser cohesion es, en realidad, resis-
tencia por friccién desarrcllada por tensién capilar en el agua.

El locss es, como se describié en el Capitulo I del Volumen T de
esta obra, un material de depdsito edlico, formado por particulas del
tamaifio del limo o de la arena fina, ligadas por un cementante. La
estructuracién del material es abierta, de un tipo intermedio entre
una estructura simple tipica y una panaloide y a ella corresponden
relaciones de vacios relativamente altas.

Una caracteristica fundamental de los depésitos de loess, desde
el punto de vista de su capacidad para sostener uuna cimentacion,
es su poca uniformidad; en estos depésitos la resistencia puede variar
grandemente en distancias o profundidades pequefias. La prueba de
penetracién estandar es muy til para verificar esta uniformidad,
pero en cambio puede dar valores bajos de la resistencia, a causa
de que la peculiar estructura del material facilita la penetracién del
muestreador. : : TS

Far sus especiales caracteristicas el loess es un material en que

" es particularmente dificil calcular la- capacidad de carga con mé--

todos tedricos; asi, este -es otro caso en que las’ pruebas de carga. -
pudieran ser de utilidad, dosificandolas con’ criterio, de dcuerdo con
fa uniformidad del deposito.

Los loess son generalmente depésitos no saturados, pero cuando
se saturan el cementants se ablanda o se disuelve, perdiendo el con-
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junto su cohesion. En estas condiciones, su estructura sufre un co-
lapso, que se traducc 2n un asentamiento brusco, posiblemente muy
perjudicial. La elevacién del nivel freatico, el riego, fugas de agua
de tuberias o la simple exposicién a lluvias fuertes son elementos de
saturacién comunes que deben evitarse.

VIII-9. Cimentacioues en suelos estratificados

Todas las Teorias de Capacidad de Carga expuestas en el Ca-
pitulo VII v aplicadas a diferentes casos mas atras en este mismo
capitulo son validas “inicamente para suelos homogéneos; la estrati-
ficacion plantea un problema de heterogeneidad en principio no
resuelto.

La frecuencia con que en la practica se presentan cimentaciones
poco profundas en suzios estratificados ha obligado, por otra parte.
al usc de soluciones aproximadas con las que se espera poder llegar
a resultados razonables. Frecuentemente, las soluciones empleadas
para el caso estan claramente inspiradas en las obtenidas para ma-
teriales homogéneos.

Los casos mas frecuentes de estratificacion en la practica son
aquelles en que un estrato de arcilla firme se presenta sobre otro de
arcilla suave o en que un estrato friccionante sobreyace a ctro
cohesivo poco resistente.

En estos casos, el efecto de la estratificaciéon «s una distorsién
en la superficie de falla, que tiende a crecer en el estratc débil y a
tener desarrollos minimos en el mas fuerte. Obviamente, para que
lo anterior suceda es preciso que la frontera del estrato débil no es-
té rauy lejana del despiante del cimiento; en caso contrario, no se sabe
muy bien cual sea el efecto de la presencia del estrato débil, pero
su 2fecto va haciéndose de menor importancia, segun la separaciéon
aumenta, al grado que cuandc la separacién es del orden de 23, el
efecto de su presencia es practicamente despreciable.

Para el caso de la secuencia de dos estratos arcillosos saturados.
Button® ha propuesto una solucién basada en el analisis de su-
perficies cilindricas de falla; los resultados de su método aparecen
en la fig. VIII-4, en la que se dan los valores del factor de capa-
cidad de carga N.. modificado para tomar en cuenta la presencia del
estrato infenor, en funcion de la relacién d/B. en que d es el espesor
‘del estrato superior y B el ancho del cimiento y de la relacion de las
cohesiones de ambos estratos. )

La solucién de Button cubre tanto el caso mencionado, en que el
estratoc mas resistente es el superior, como el caso inverso, quiza
menos frecuente en la practica. En la grafica se ve que el efecto del
estrato débil es disminuir la capacidad de carga del fuerte y esta
disminucion “depende tanto de la relacién de cohesiones de ambos
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FIG. VHi.4, Solucién de Bultan parc un sistema do dos esfrafos cohesivos

estratcs, como de la relacidn d/B. Por el contrario, cuando el estrato
débil esta arriba, el hecho de tener un estratc resistente abajo hace
que su capacidad de carga aumente. Si el estrato inferior es mucho
mas resistente que el superior, la superficie de falla es tangente a
éste y no influye en la capacidad de carga del cimiento la resistencia
del estrato inferior, por alta que sea; esto se pone de manifiesto.
para una cierta relacién d/B, por la horizontalidad de las lineas de
la figura, después de que se aicanza un cierto valor de la relacidn
C:/Cl.

Si los estratos no son puramente cohesivos, no existen soluciones
del tipo de la de Button, arriba tratada. En este caso la estratificacion
puede ignorarse, calculando la capacidad de carga del cimiento sobre
un suelo ficticio homogéneo, obtenido promediando proporcionalmen-
te valores de los parametros de resistencia de los dos estratos. Sin
embargo. para poder hacer esto es necesario que las caracteristicas
de los dos estratos no sean demasiddo diferentes, en cuyc caso el
promedio no tiene sentido..Suele considerarse que ya no pueden pré-
mediarse valores que difieran entre si mas de un 50%, dentro de
la profundidad significativa del cimiento.

Cuando se tiene un estrato resistente con cohesién y friccién
sobre un estrato débil, en condiciones tales que no pueda hacerse
¢l promedio proporcional arriba propuesto, en la practica se ha
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recurrido, para tomar en cuenta la presencia del estrato débil a un
artificio que hace uso de la Teoria de Boussinesq. Segiin éste, se
compara la capacidad de carga del estrato débil, calculada supo-
niendo que el cimiento llega al nivel de su frontera superior y con-
siderando al estrato Suprayecente como una sobrecarga, con el esfuer-
20 maximo que el cimiento le envia desde su verdadero desplan-
te, calculado éste con la Teoria de Boussinesq. De este modo, Iz
capacidad del estrato débil puede limitar al esfuerzo admisible de
proyecto para la cimentacién. En el calculo del esfuerzo maximo
transmitido por el cimiento deben hacerse intervenir cimientos ve-
cinos, colocados a distancias en que se alcance a sentir su presencia.

VIII-10. Capacidad de carga admisible. Factor de seguridad

Todas las capacidades de carga que hasta ahora se han mencio-
nado corresponden, como repetidamente se ha insistido, a valores
a la falla, es decir, a valores tales que si esos esfuerzos se comu-
nicaran al material, este quedaria en estado de falla incipiente. Huelga
decir que estos valores no son los que en la practica se asignan a
las cimentaciones reales. Nace asi el concepto de capacidad de carga
admisible o de trabajo, que es con la que se diseflara una ci-
mentacién. La capacidad de carga admisible en un caso dado sera
siempre menor que la de la falla y debera estar suficientemente
lejos de ésta como para dar los margenes de sequridad necesarios
para cubrir todas las incertidumbres referentes a las propiedades de
los suelos, a la magnitud de las cargas actuantes, a la teoria espe-
cifica de capacidad de carga que se use y a los problemas y des--
viaciones de la construccién,

En la practica se ha generalizado la costumbre simplista de
expresar la capacidad de carga admisible por una fraccién de |a
capacidad de carga a la falla, obtenida dividiendo ésta entre un
nimero mayor que 1, el cual se denomina factor de seguridad (F,).

sivos, el anterior criterio es erréneo. tanto desde el punto de vista
conceptual, como del punto de vista del valor numérico de la capa-
cidad de carga que con ¢l se obtiene.

En efecto, considérese de nuevo el modelo mecanico de la ba-
lanza de Khristianovich, descrito en el parrafo VI-1, en e] que se
desea calcular el maximo Q que puede ponerse en un platillo, cuando
en el otro actia un peso P y cuando existe un cierto monto de fric-
cion en las guias de la balanza, sin que el platillo con Q baje y el otro
suba, produciéndose el desequilibrio. Ya se dijo que la Q ‘maxima
compatible con el equilibrio es igual a P mas el valor de la friccidn
desarrollada en las guias, que colabora al equilibrio de la balanza,
oponiéndose ahora a Q. En el caso de que se quiera tener cierto
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ilibri diera
ado de seguridad contra el desequilibrio de la balanza, pu -
géufrirse red'cL’xcir el valor de Q. por ejemplo a la. mxtgd en cfuy:;ofa:lz
pudiera pensarsec a la ligera que se estaba aplican 18 un tac o
seqguridad de 2 al desequilibrio de la balanz‘a. e els ef iZcién'
en un platillo quedé P, en el otro Q/2 v, ac.{emasdactua‘]% r <ion.
Sin embargo. hacer esto, posiblementg produ;o‘el eseqlul x] il'ﬁo ¢ la
balanza en sentido contrario; es decir, levantandose e_]_;gz_u on
Q/2 y bajando el platillo con P; para que este dESeqFl‘l rio ocu]as
bastara que la diferencia P — Q/2 sea mayor que lad ricciéon eondU.O
quias. De este modo, al disminuir la carga Q a la mitad, no se Fl”f-\ct(])r
sequridad, sino desequilibrio. Es evidente en estel caso qu(:ie Qc or
de sequridad debe aplicarse tnicamente a aquella p(?.rt'e’ f-_{ léqu-
exceda al valor de la carga del otro platillo P. La con 1cd|on1 ef: iucci()n
ma sequridad corresporcxidel albcz;so P = Q. en el que toda la fr
i ilibrio de la balanza.

gar?l{]r::‘azlzqez}r:g:tlgben el caso de una cimentacién en S}lelodpuramente
cohesivo, se vio que la capacidad de carga altima esta dada por una

expresion del tipo:
q- = cN. + yD;

Si se medita sobre lo dicho en la seccién VI-1, se ve quelqc-rep'[e~
senta la carga de un platillo, D, la carga en el otrlo y el tercrlrgnlc;
debido a la resistencia del suelo, cN.. la friccién en da{s'gulgs ¢ la
balanza. Razonando como antes se concluye que la condicién de m

ma seguridad es
q. = ¥Dy

Pues entonces la resistencia del suelo esta toda en reserva. I_fin
el caso de aplicar un factor de seguridad, éste debera actuBr soto
sobre la parte de q. que exceda a yvDy, es decir, sobre cN,. De este

modo resulta:

Qad = _C%’_c + vD, (8-4)

donde q.q es la capacidad de carga admisible o dg t'raba)o.1 El cnts_é
rio ahora expuesto, conduce a conclusién bien distinta a ‘aquuet;r
llega dividiendo toda la capacidad de carga de fag_a entre-e arc1 I
de seguridad. De hecho, esta ultima operacion pudiera, cmgo en e
caso de la balanza, conducir a valores insequros y. en todo caso,
4 luciones antieconémicas. _
“evaEr: :l scoalsjcc) de suelos puramente friccionantes,.la capacxdald de
carga es mucho mayor que la presién actuante ’al nivel deldesp ante,
por lo que el dividir la capacidad de carga ul_txma tota enltre utn
factor de seguridad produce un error, que si bien conceptualmente

21—Mecinica Je Suclus I
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hablando es idénticn al comentado pata suelos puramente cohesivos,
es en cambio, numéricarientz muy pequeilo; por esta razén la capa-
cidad admisible de un suelo friccionante suele obtenerse en la prac-
tica con la mencionada 2xpresién simplista:

Qad = 5= (8'5)

Los valores de Fy a usar en un caso dado en la practica pueden
variar algo segin la importancia de la obra y ¢l orden de las incer-
tidumbres que se maneje.:: en rigor deberia de ser diferente en cada
caso y productc de un estudic de ese caso. Sin embargo, en aras de
simplicidad, existen valores tipicos aceptados por la costumbre que
se aplican a las cimentaciones poco profundas. Asi, si en el analisis
de las cargas actuantes se consideran sélo las permanentes es reco-
mendable usar un F, minimo de 3. Si se toman en cuenta cargas
permanentes y carga viva eventual, el valor anterior puede reducirse
a 2 0 2.5. Si, ademas, se consideran efectos de sismo en regiones de
tal naturaleza, el factor de seguridad puede llegar a tomar valores
tan bajos como 1.5.

A veces es conveniente verificar el factor de sequridad corres-
pendiente a los tres casos anteriores independientemente.

Todo lo anterior se refiere a2 problemas de falla en las cimenta-
ciones; sin embargo, como va se dijo, hay casos en que el asenta-
miento representa la condicién dominante. En estos casos habra de
usarse una capacidad de carga ain menor que la admisible y tal
gue los hundimientos del subsuelc sean compatibles con el buen
funcionamiento de la estructura.

VIII-11. Cimentaciones c¢ompensadas

El principio en que se basan estas cimentaciones es bien sencilio;
se trata de desplantar a una profundidad tal que el peso de la tierra
excavada iquale al peso de la estructura, de manera que al nivel de
desplante el suelo, por asi decirlo, no sienta la substitucién efectuada,
por no llegarle ninguna presidn en afadidura a la originalmente
existente.

Este tipo de cimentacidn exige, por supuesin, que las excavacio-
nes efectuadas no se rellenen posteriormente, lo que se legra o con losa
corrida en toda el &rea de cimentacién o construyendo cajones huecos
en el lugar de cada zapata. El primer tipo de cimentacién es usual en
edificics compensados, el segundo en puentes, por ejemplo.

Las cimentaciones compensadas han sido particulazmente utiliza-
das para evitar asentamientos en suelos altamente compresibles, pues,
tedricamente, los eliminan por no dar al terreno ninguna sobrecarya.
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Sin embargo. como el preceso de carga no es simultanec con el de
descarga, resultado de la excavacian, tienen lugar expansiones 2n el
fondo de ésta, que se traditcen en asentamientos cuando, por efecto
de la carga de la estructura. dicho fondo regrese a su posicién cri-
ginal. Asi, los problemas principales de una cimentacidn compensada
emanan de la excavacién necesaria, generalmente profunda.

Todo lo anterior se refiere a las cimentaciones dencminadas de
compensacion total, en las que el pesc de la estructura es igqual &l
de la tierra excavada. Tombién existe, poi supuesto, la compensacién
parcial, en donde el peso de la tierra excavada compens: unicamente
una parte del peso de la estructura, en tanto que el restante se toma
con pilotes o descanso sobre el terreno, si es que la capacidad de
carga y la compresibilidad de éste lo permiten.

En el Anexo VIl-c se den ideas complementarias sobre cimenta-
ciones compensadas.

VIII-12. Cimentaciones en roca

El problema de las cimentzciones en roca es bien diferente del
que se tiene en las cimentaciones ordinarias sobre suelo; en realidad,
corresponde mas bicn su estudio a la Mecanica de Recas, nuevo cam-
po de la Ingenieria, 2n rapida expausién. Sin embargo, en aras de
complementar 1z exposicién correspondiente a este capitulo, en lo
que sigue se dan algunas ideas sobre cimentacicnes construidas so-
bre roca.

En las cimentaciones sobrz roca, el asentamiento no suele ser
una limitacidn para el disefio, pues dada la rigidez del material, suele
ser completamente despreciable. La resistencia del material al es-
fuerzo cortante tampeco suele ser condicién critica en una roca, con-
siderada masiva. Los problemas emanan ahora de dos fuentes; por un
lado de los defectos, tales como grietas o fisuras, que la roca pueda
tener y por otro, de los altos esfuerzos que soporta la estructura
propiamente dicha que constituye la cimentacion, emanantes de las
altas presiones de contacto que se toleran.

La resistencia de una roca suele obtenerse de una prueba de-

compresion simple o suele estimarse. También ahora las.pruebas
de tipo triaxial son mas convenientes, pero el equipo y el personal para
su realizacién no estan disponibles frecuentemente, por lo que gene-
ralmente el dato con el que sg ha de trabajar es q,. resistencia-a la
compresion simple. Si tal es el caso, es usual suponer ¢ = 0, lo cual
no es realmente correcto, segun indican las pruebas triaxiales, y
calcular.

&

~
!
I\)I



308 CAPITULO VIII

Con este valor de c, la capacidad de la roca puede calcularse con
alguna de las teorias ya tratadas, utilizando una expresién del tipo
q. = cN.. Una vez calculada la capacidad de carga a la falla, puede
usarse un factor de sequridad del orden de 3 para obtener la capaci-
dad de trabajo.

Uno de los problemas practicos que puede presentar la roca como
material de cimentacién es que se presente en un manto inclinado,
sobre el que haya peligro de que deslice la cimentacién. Esto puede
ocurrir cuando la inclinacién de la roca sea mayor que 30°, hasta
cuyo limite puede decirse que las normales precauciones de construc-
cion para lograr una buena adherencia entre la roca y el concreto
-de los elementos de cimentacién, bastan para prevenir el peligro. En
inclinaciones mayores debe recurrirse a anclajes, escalonamientos e
ideas similares que combatan el riego de deslizamiento.

Si la roca sobreyace a suelos blandos, debe tenerse en cuenta que
la deformacion de éstos puede afectar a aquéllas; el riesgo de que la
capa de roca falle por flexién puede, por su parte, analizarse con las
técnicas que sirven para disefiar un pavimento rigido, expuesto en un
capitulo posterior de este volumen.

En roca agrietada, fisurada o junteada, han de ser las zonas mas
débiles las que limiten las cargas de disefio a emplear en un caso
dado y, en estos casos, conviene elevar el factor de sequridad que se
utilice a valores del orden de 5 o ain mayores.

Un riesgo de importancia por su frecuencia en ciertos tipos de
rocas como calizas por ejemplo, es la presencia de oquedades, o caver-
nas dentro de la profundidad que afecta la cimentacién y bajo ella.
Siempre deberd explorarse convenientemente el terreno de cimenta-
cién para excluir esta posibilidad. Si las cavernas existen y su techo
ofrece peligro de no sustentar la cimentacién sera necesario corregir
el defecto, rellenandolas o prolongando la cimentacién hasta su piso.

También exige cuidado el colocar un cimiento en un corte o talud
de roca, especialmente si las grietas o juntas que ésta pudiera pre-
sentar tuviesen un echado hacia el corte o talud. Ahora es de gran
importancia la naturaleza del material que pueda llenar las grietas,
sobre todo en lo referente a su estabilidad ante agua y a su plasti-
cidad. En casos como éstos, el uso de banderillas metalicas de anclaje
ha sido de utilidad.

En la fig. VIII-5 se presentan graficamente algunos de los pro-
blemas frecuentes en cimientos sobre roca, con algunas soluciones
usadas en la practica.

VIIT-13. Cimentaciones en taludes

Meyerhof’ ha propuesto un método para tomar en cuenta el
hecho de que un cimiento se encuentre desplantzdo en las proxi-
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FIG. VIiI-5. Problemos relacionados con cimentaciones en roca
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midades de un talud,  fin de evitar que su presencia produzca la
falla de éste por des'izan-iento. En el Arnexc VIli-d se presentan
las graficas respectivas que limtan la capacidad de carga por esie
concepto; dichas gréficas se refieren a cimientos continuos.

VIII-14. Socavacion

Una corriente de aguz oue s2 desplaza en su carice 0 e una zona
d> inundacion tiene una c.erta capacicad d= suspender y arrastrar
particulas solidas que constituyen el lecho sobre‘ el que ocurre el
{lujo. Esie movimiento de material sélido en cort.entes aluviales es
un fenémene complejo gue depende de diversos factores, tales’cqmo
la coafiguracion geologica y topogrifica del cauce, las caracteristicas
del matorial de arrastr= y las caracteristicas hidraulicas de la corrien-
te. Esio produce la llamada socavacién normal en el lecho de la
corriente. Cuando se coloca un obstaculo dentro del cauce, como
una pila de apoyo de un puente. se modifican local‘mente las con-
diciones de escurrimiento, cambiando en consecuencia la capacxdad
de arrastre en la zona vecina a la obstruccion. Si esta capac';dad es
mayor que la proporciéon con que la corriente ahmcnt'z‘l a la zona
con material sélido, s2 producird en ésta una socavacion ad.nc‘xonal
a la normal de la corriente; en caso coatrario se producird un

depésito.
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Falla por socavacién (carrefera cosltera del Pacifico en Guerrero)

Es evidente que el zonccimiento ac la profundidad a que puede
Hlegar la socavacién total y las caract isticas de :ste fenémeno son
de fundamenta! imporiancia para el diteflo dz cimentaciones pocn
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profundas, en el caso de puentes y ain de otras estructuras cons-
truidas en zonas inundabies, Innuinerables failas de puenies han
ocurrideo cuando la profundidad de desplante de Ias pilas ha quedade
arriba del nive! alcanzado wor Ja sucavacion nornai, mas la adicional
impuesta por los obstaculos que la cimentacion representa,

El problema de detzrminac el poder de socavacion nortmai de
una corriente es uno de los mas co.npiicados a los que puede enfren-
tarse el ingeniero, pues la socavacién producida durante 21 aumento
de capacicad de arrastre que el rio adquierz er creciente por au-
mento de velocidad, se rell2na cuando la corrieate vuelve a su estado
normal, no quedando hueila aparente del fenomeno.

Se han intentado soluciones teoricas del problema, pero dadas
las incertidumbres envueltas, su valor es hasta cierio purta dudoso. |
La otra fuente de conocimiento disponible es la que cmana del analisis
de corrientes reales o de experimentos zn modelos de lahoiatorio;
estos estudios son los mas prometedores y de hecho han rendido ya
resultados practicos muy satisfactorios.

En muchos rios, la profundidad normal de socavacion es del
orden de la diferencia de los tirantes en condiciones ordinarias y en
creciente maxima, pero este dato no puede considerarse regla confia-
ble, pues se han encontrado corsientes en que la socavacidn elcanza
el triple y adn mas de tal valor y otres casos en que, por el contrario,
dicho valor es exagerado.

En el Anexo VIll-e se dan algunas reglas para calcular la
profundidad de socavacidn y se describe un método propuesto para
impedir, por lo menos parcialmente, que se produzca. T'ambién en el
Volumen I1I habra un Apéndice dedicado al tema.

VIII-15, Falla de fondo en excavaciones de arcilla

Cuando se construyen excavaciones para fines de cimentacién
se plantean una gran cantidad de problemas practicos, algunos de los
cuales ya han sido someramente tratados en parrafos anteriores. Sin
embargo, no se ha mencionado el que constituye una de las causas
de falla mas frecuentes y peligrosas en excavaciones abiertas en
arcillas: la falla del fondo de la excavacién. .

En este tipo de falla ocurre un asentamiento del terrene vecino,
acompafiado por el levantamiento generalmente rapido del fondo de
la excavacién; lo que sucede es que el material vecino fluye hacia el
centro de la excavacién, que se levanta correspondientemente. Este
tipo de falla ha sucedido en zanjas para tubos y drenajes y en exca-
vaciones relativamente profundas.

Las excavaciones para fines de cimentacion se realizan lo sufi-
cientemente rapidas como para que sean despreciables los cambios
en presion neutral dentro de la arcilla, por io que todos les analisis
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de estabilidad pueden hacerse con datos provenientes de pruebas
triaxiales rapidas.

La capacidad de carga de una arcilla, a la profundidad D, esta
dada, por ejemplo segtin la férmula de Skempton (Capitulo VII}, por

ge=cNc+ v Dy

Si sobre el suelo existe una sobrecarga de magnitud q. el valor
de g. pasa a ser

qe=cN. + YD, + q (8-6)

En el segundo miembro de la ec. 8-6, el término cN. repre-
senta la resistencia del suelo a lo largo de una superficie de falla,
en tanto que el término YD, + q representa el esfuerzo al nivel de des-
plante debido al peso del suelo suprayacente y a las sobrecargas
que hubiere. En el caso de una excavacién, en’el instante de falla
de fondo incipiente (fig. VIII-6), la resistencia a lo largo de la super-
ficie de falla (cN.) se opone al flujo del material del talud hacia
el fondo de la excavacién, a donde tiende a moverse por efecto de la
presion yD; + q. Es evidente que, en el instante de falla de fondo
incipiente, se tendria:

cNe = ¥ Dpusx + q (8-7)

Liile iy

SUPERFICIE DE FALLA

FIG. VilI-6. Mecanismo de falla de fonde en excavociones en arcillg -
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La férmula 8-7 da la profundidad maxima a que puede llevarse
la excavacién, sin que falle por fondo. En la realidad, sera necesario
adoptar una precaucién adicional por medio de un factor de seguridad:
asi

CNc

vDi+q=7% | (8-8)
de donde
N,
F, = Ve 8-9
YD+ q (8-9)

La expresion 8-9 permite calcular la seguridad de la exca-

" vacién contra falla de fondo. En la practica un valor de 1.5 para F,

parece ser suficiente en todos los casos, pues la aproximacién de

.los calculos resulta del orden de #+20%, cuando se les compara

con los resultados obtenidos de fallas reales.’

Una observacién de interés es que la falla de fondo es indepen-
diente de la falla del talud como tal y no es causada por un mal
ademado de los mismos. De hecho en una excavacién no ademada
la falla de talud siempre ocurre antes que la de fondo, pues el
nimero de estabilidad de un talud es como minimo 4 y como maximo
5.3 (reciprocos de 0.25 y de 0.181, respectivamente), como se vio
en el Capitulo V, nimeros que son menores que 6.2, valor minimo
de N, segun l& teoria de Skempton, para una excavacién cuadrada.
Asi, téericamente, la falla de fondo sélo puede ocurrir en excavacio-
nes ademadas, en que la falla de los taludes esta restringida: sin
embargo, la distorsion que la falla de fondo implica. puede llevar
a la excavacién a un colapso mas general.

ANEXO VIIT-a

Consideraciones adicionales sobre el contacto suelo-estructura

En el parrafo I11-a.2 del Anexo Ill-a se dieron algunas férmulas
para calcular dentro de la Teoria de la Elasticidad, los asentamientos
bajo areas circulares y rectangulares uniformemente cargadas. El
asentamiento total asi obtenido puede dividirse en chos partes: el
debido a la distorsion del medio (cambio de forma) y el debido a

cambio de volumen. La influencia de uno u otro dentro del total, en -~

medios linealmente elasticos, puede cualificarse haciendo variar con-
venientemente el valor de la relacion de Poisson, pu. En efecto, si
. = 0.5 se tiene el material incompresible, segiin la teoria lineal
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de la Elasticidad, por lo aque el aseniamiento que en él se pro-
duzca tiene que deberse axclusivamente a cambio de. forma. Asi ia
expresion:

8 = {1 —p.'-')—g—D (3-a.4)

ya vista para el caso del asentamiento bajo el centro de un area
circular uniformemente cargada, particularizada para p = 0.5, dara
la parte de 8, que se debe a cambio de forma tinicamente.

— a7z P )
8= 0754 D (8-a.1)

Por otra parte, segun la Elasticidad, no puede haber un valor
de 1t mas diferente de 0.5 que el valor u = 0. En un material con
tal constante, el asentamiento total hajo la placa seria

Be = —E-D (8-2.2)

Puede pues verse que, en los casos mas distantes, el asentamiento
por cambio de forma representa un 75%% del asentamiento total, de
donde se deduce que el valor relative del hundimiento por cambio
de volumen no excedera de un 25% del total.

El anterior es, pot supuesio, un razonamiento estrictamente ted-
rico v con é! se llega a conclusiones bastante razonables para los
materiales que poseen circunstancialmente un cemportamiento lineal-
mente elastico, tales como el acero; sin embargo. en suelo las cosas
son bien distintas, pues, por ejemplo en las arcillas, el asentamiento
por cambio de volumen (consolidacién) es mucho mayor que el de
distorsién, al grado de que este tltimo suele ignorarse sin cometer
con ello un error serio; en estos campos, la utilidad de las férmulas
tales como las 3-a.4 se reduce, para-el caso de arcillas saturadas, a
un medio mas o menos tosco para el cilculo de asentamientos inme-
diatos, anteriores a todo proceso de consclidacién. En estas condi-
ciones. es obvio que el valor de © conveniente sera p = 0.5. La apli-
cacidn quizd mas imporrante de estas ecuaciones en la practica es
el calculo de defurmaciones bajo carga transitoria, como el viento, o la
interpretacién de pruebas de carga de muy corta duracién.

Censiderando las limitaciones sefialadas, puede resultar Gtil gene-
ralizar la expresién 3-a.4. de modo que resulte aplicable a otras
formas de placa cargada. En efecto, ¢! asentamiento bajo una placa
flexible uniformemente cargada puede, en general, expresarse como:
S
6 =——pBls (8-a.3)
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donde B es el ancho dei elemento (ransmisor de la carga, Is es
un factor de influencia que depende del punto en que se mida el asen-
tamiento y de la formna del area cargada y las demas letras tienen
los significados normales.

En la Tabla 8-a.1 se dan algunos valores dtiles de ls'.

TABLA 8-a.i

Valores de I, -

Forma del éarea

cargada. i | Bajo la I .
! %é:l‘rfnl E Esézuina Promedio
-

Cuadrado 1.12 0.50 0.95
Rectangulo (L/B = 2) 1.52 0.76 1.320
" (L/B = 5) 2.10 1.05 1.83
" (L/B = 10) 2.54 1.27 2.20
Circulo * 1.00 0.64 (bords) 0.85

* Usando 2, diametro, ¢én lugar de B, auncho, en la expresion 8-a.3.

Notese que en areas rectangulares, el asentamiento bajo una
esquina es la mitad que bajo el centro del rectangulo. 3

El asentamiento eldstico crece linealmente con la presion, p, y
con el ancho del cimiento, B.

ANEXO VIII-b
Pruebas de carga en Arcillas Fisuradas

n

Para efectuar una prueba de carga con placa, para fines de calculo
de cimentaciones poco profundas, la placa debera colocarse centrada
en el fondo de una excavacion, cuyo ancho sea del orden de cufatro
veces el diametro o-lado de la placa y cuya profundidad sea la dei
nivel a que se desea calcular la capacidad de carga. La razén d_e_ la
especificacién sobre el ancho de Ia excavacioén es glxmmar 2l término
que se refiere a la sobrecarga (y Dy) de la formula-a usar, para lo
cual es preciso que quede excavada a los lados de la placa una zona
suficiente para abarcar las zonas-de falla que se desarrollen. )

El lado o diametro de la placa depende fundamentalmente del
espaciamiento de las fisuras en el suelo, del tamafio del cimiento y
del grado de uniformidad de la arcilla en lo referente a resistencia,
Sin embargo, la experiencia ha comprobado que una placa de 50
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em de lado o diametro, segin sea cuadrada o circular satisface todas
las exigencias. P

La placa debera tener sobre el suelo un apoyo completo, por lo
que es recomendable colocar entre la placa y el suelo una };equeﬁa
cama de arena del minimo espesor suficiente para rellenar las irre-
gularidades del fondo de la excavacion.

El c.!is;_)ositivo de carga puede ser de dos tipos. Uno, muy simple
Y economico, que consiste en una pequefia estructura de madera o
acero colocada sobre la placa, con una plataforma en la que se colo-
card la carga como lastre. El segundo, mas elaborado, en el cual
se d_a.la carga con un gato hidraulico, que reacciona contra una viga
metalica o una pequefia estructura, las que se anclan en el terreno

o se lastran suficientemente. En la fig. VIII-b.] se muestran esque-
mas de estos dispositivos. ) .
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Esquemos de dispositivos para pruebos de carga de placa

a) Con plataforma
b} Con viga lastrada
¢} Con estructura anclada

FIG. Ylii-b.1,

El uso del gato hidraulico permite controlar la velocidad de la
prueba y el proceso de carga de un modo muy efectivo, pero requiere
de la presencia constante de un operador; la p]atafor'ma con qca
muerta no tiene esta desventaja, pero es mas burda, e
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Durante la prueba deberin de medirse las deformaciones que la
placa vaya sufriendo. Esto puede lograrse con un nivel fijo o, mas
precisamente, con un micrémetro montado sobre una estructura inde-
pendiente apoyada a suficiente distancia de la zona afectada por
la prueba.

Los incrementos de carga que se vayan aplicando deberan de ser
del orden de un décimo de la carga de falla estimada o del orden de
un quinto de la carga de trabajo propuesta. La prueba debera conti-
nuar hasta obtener la falla completa de la placa o hasta el triple de
la carga de trabajo. Cada incremento deberd mantenerse constante
hasta que la velocidad de asentamiento de la placa sea menor que
0.005 ¢m/h, debiéndose hacer lecturas de la deformacion a intervalos
crecientes tales como 1, 2, 5, 10, 30 min, 1 h, 2 h. Al final de la
accién del incremento se dibujara la curva asentamiento-tiempo, en
la cual se podra medir la velocidad de asentamiento; al final de la
prueba se dibujard una gralica que relacione los asentamientos fina-
les de cada incremento de carga con el valor de éstos; en esta
grafica, por lo general, puede distinguirse la carga de falla, sefialada
como un quiebre brusco entre dos ramas rectas practicamente, que
constituyen la curva. En la fig. VII1.b.2 aparecen dos curvas tipicas
tiempo-asentamiento, para un incremento de carga y carga-asenta-
miento. '

Los resultados de una prueba de carga no representan las condi-
ciones a largo plazo de un cimiento real bajo carga; la prueba es
demasiado corta para ello. Ademas la prueba debe interpretarse cui-
dadosamente relacionando sus resultados con los de una exploracién
completa del terreno; de otro modo, es posible cometer errores de
interpretacién muy importantes. Como ejemplo, baste citar el de un
estrato de arcilla mas o menos dura que sobreyazca a un depésito
de arcilla muy blanda; por su pequefio tamafio, los cfectos de la
placa de prueba pueden no llegar a la arcilla blanda en forma
apreciable, lo cual dara a los resultados de la prueba un cariz opti-
mista que pudiera no confirmarse cuando la zapata real, mucho mas
grande, alcanzara a afectar a la arcilla blanda con niveles de esfuerzo
de importancia. Casos como ¢! anterior obligan a repetir la prueba de
placa en diversos niveles (generalmente de metro en metro) dentro
de la profundidad significativa de la zapata prototipo, que equivale,
aproximadamente, a dos veces el ancho de la misma; pero aiin con
estas precauciones las posibilidades de errores serias de intetpretacién
de la prueba subsisten, cuando los resultados de ésta no se analizan
con el debido criterio. . _ .

Huelga decir, al tener en cuenta todo lo anterior, que la prueba
de carga no dice absolutamente nada de cuales vayan a ser los
asentamientos totales por consolidacién que sufrird la zapata real.
Asi, el valor de estas pruebas se limita al calculo de la capacidad de
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carga uitima de los suelos; como método en este campo su valor
es menods sequro que un andalisis completo basado en exploracion,
muestreo y pruebas de resistencia al corte, por lo que estas pruebas
de carga deben circunscribirse a las arcillas fisuradas en gue, cOmo
se dijo. no pueden reatizarse dichas pruebas de csfuerzo cortante por
las condiciones practicas ya sefialadas.

ANEXO VIli-c
Cimentaciones compensadas

Y

Por cimentaciones compensadas se entienden en este Anerc aque-
llas totalimente compensadas o compensadas parciaimente en las que
el resto de la carga se transmite al suelo por apoyo directo, por
permitirlo asi la capacidad de carga de éste y por resultar los asen-
tamientos que se produzcan dentro de limites tolerables para la
estructuza de que se trate.

En lo referente a la presion adicional a la compensada que el
suelo pueda tomar por capacidad de carga, el analisis se reduce a lo
tratado en el cuerpo de este capitulo y en ¢l Capitulo VII. El analisis
de asentamientos que produzca la parte de presiéon no compensada
suele ser el punto fundamental de los calculos a efectuan; se realiza
en la forma usual, es decir, aplicando la Teoria de Consolidacién
de Terzaghi y ifrecuentemente Yimita la parte de la presion de la
ostructura que pueda quedar sin ser compensada y, por lo tanto.
obliga a efectuar excavaciones de la profundidad necesaria para la
compensacién suficiente.

En suelos altamente compresibles y normalimente consolidados no
puede darse ninguna presion en afiadidura de la previamente existen-
te, pues cualquier incremento actuaria sobre la rama virgen de la
curva de compresibilidad de la arcilla, causando fuertes asentamien-
tos. En cambio, si la arcilla es preconsolidada podra darse al suelo
aigo de presién por arriba de la previamente existente, con tal de
que dicho exceso no llegue a afectar la rama virgen de la curva
de compresibilidad y quede dentro de la rama de recompresidn. con
lo que los asentamientos resultantes seran bajos. Sin embargo, no
basta para poder aprovechar la capacidad del suelo el que exista a
niveles proximos a la cimentacién por construir un manto mas o menos
preconsolidado; sera siempre necesario verificar que a mayor pro-
fundidad no existan mantos de arcilla muy compresible a los que
puedan llegar, desde la. cimentacién, esfuerzos que sobrepasen su
carga de preconsolidacion y afecten los tramos virgenes de sus curvas
de compresibilidad, pues_los asentamientos totales resultantes serian
en este caso grandes. La werificacion anterior habra de hacerse
comparando los perfiles de carga de preconsolidacion con los esfuer-
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zos transmitidos por el exceso de presién que se dejo en la cimenta-
cién, sumados a la presién efectiva que el suelo tenga por peso
propio. El calculo de los esfuerzos transmitidos suele hacerse apli-
cando la Teoria de Boussinesq.

En relacion a la presién en exceso de la existente previamente
que puede dejarse actuar en una-cimentacién compensada en suelo
preconsolidado, L. Zeevaert® recomienda que su valor se limite a

1
AP<"2—(Pc—P0) (8-c.1)
donde

Ap = incremento de presién en la cimentacién sobre la presion
previamente existente.

pe = carga de preconsolidacion.

Do = presion efectiva en el suelo, por peso propio.

La limitacién anterior deberd de verificarse, segiin se dijo mas
arriba, a cualquier profundidad abajo del nivel de desplante.

Para fines de calculo del peso del material excavado para una
cimentacién compensada, la presién a considerar al nivel de des-
nlante es la total, en caso de ser la cimentacién impermeable. pues
la descarga incluye a las particulas del suelo y al agua. Si la cimen-»
tacion fuese permeable, el agua abajo del nivel freatico no se descar-
garia, lo que equivale a considerar para la descarga al nivel de des-
plante a la presién efectiva del suelo.

En suelos de compresibilidad no muy alta posiblemente esté justi-
ficado dejar que la cimentacién aplique presiones de cierta magnitud,
ain invadiendo el tramo virgen de la curva de compresibilidad del
material, siempre y cuando un detallado analisis de asentamientos

indique que los resultados de tal criterio son tolerables para la estruc-
tura en estudio.

ANEXO VIII-d
Cimentaciones en Taludes

En la ref. 7, Meyerhof estudia el caso de cimientos poco pro-
fundos construidos en taludes, combinando su propia teoria de capa-
cidad de carga con los estudios referentes a la estabilidad de aquéllos.
Se consideran dos casos diferentes para el cimiento; en el primero
el cimiento esta colocado sobre la ladera del talud, en tanto que en el
segundo esta sobre la corona del terraplén, pero a distancia tal del
borde del talud que éste deja sentir su influencia. Desde luego,
en ambos casos, la amplitud de las zonas plasticas es menor que la
que se tiene en un cimiento situado sobre un terreno horizontal (ver
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Capitulo V1I), razon por la cual la capacidad de carga influenci]a'da
por el talud siempre sera menor. Los dos casos anteriores se estudian
suponiendo al talud formado por material puramente cohesivo o por

material puramente friccionante. ~
Ya sepvio que, segin Meyerhof, la capacidad de carga del suelo

puede expresarse como

0o = Ne + _;— +BNy, (8-d.1)

En la fig. VIlI-d.l aparece una grafica que da los valores de

‘N, para el caso de taludes en materiales puramente cohesivos, en

cuya ladera se ha alojado un cimiento continuo. El factor N es fun-
cion del namero de estabilidad del talud

N, = X (8-d.2)

Cc

z i los
n que H es la altura del talud y las demas letras tienen

sentl?ldosqusuales en cuestion de capacidad de carga; tag}blelg/cgapggc{:
N., de B. angulo de inclinacién del talud y de la r.elacxoré B.de 2
profundidad menor de desplante al ancho del cxmlentcé. 1 rfl e: TN
figura aparece otra grafica que proporciona el valor de alc od’\ ;’1{;
que rige la capacidad de carga de un cimiento continuo fcc_) oicélnz;nte
la ladera de un talud constituido por rr!atg_nal puramente 11j1cc onante,
Este factor depende del angulo de friccion, ¢, de la m? lrll_acu% el
talud, B. vy, otra vez, de la relacion D/B. En ambos CEEOIS a linea
se refiere al valor D/B =0y la punteada a D/B =1.
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Puede observarse en la grafica para materiales cohesivos que para
un valor de N. = 5.53 {cuvo reciproco es 0.18!, valor con ei qu'e s€
trabajo 2n el Capituio V7, se tiene estado crivco en el talud; con-
gruentemente, la capazidad de cerga del cimiento cn tal caso es nula
.(N{.,, = 0). A‘nalogamente, si N, = 0y = 0 se tiene una superficie
horizontal vy el factor N, resulta igual a 5.2, valor que coincide con
el que, como se dijo, resulta en Ja Teoria de Prandt! para un cimieato
comin largo en material cchesivo. En las graficas se observa que
para un cierto valor de N,, la capacidad de carga disminuye con el
angulo del talud. 8, y al crecer el valor de NV, por aumentac la altura
del talud. la capacidad de carga disminuye rapidamente.

En taludes de suelo puramente friccionante el factor Ny, dismi-
nuye al disminuir ¢, lo cual es de sentido evidente y df:;.uinuye
también cvando f crece, cbservandos2 que alun para el case D/5 = 0,
desplantado el cimientoa en un talud cuya inclinacién sea critica
(B = ¢}, el sistema conserva una capacidad de carga.

En la fig. VIII-d.2 se muestran graficas analogas para cimientos
en la corona del talud. pero relativamente cerca del borde de éste.

T T T ~3
INCLINACION FACTOR ESTA-!
DEL TALUD  BILICAD, N,

— T
ANGULO O
FRICCION INTER-

T T
INCLINACION

DEL TALUD

0o Mg>0 3 4 3

FIG. VIli.d.2. Foclores de cupacidad de carga sara un cimiento en la corona de un
talud

.
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De nuevo se nresentan dos graficas, una que da Ne;, en el casc
de cimientos larqgos scbre taludas en materiales puramente cohesivos
y otra para el factor Ny, relativo a taludes {crmados por suelos
puramente friccionantes.

Puede obsarvarse que en el caso de taludes cohesivos el valor de
N., depende del nimero de estabilidad del talud, V.. de su inclina-
cion, B, de la relacion D/ 8 y de la distancia sl borde del talud. b,
expresada por la relacion 5/B o b/I4, segin se detalla en la figura
a que se estd haciends referencia. Las lineas llenas y punteadas
tienen el mismo sentido ya visto.

El factor N4, que rige la capacidad de cimientos sobre taludes
friccionantes, depende dal angulo de friccidn interna, ¢, del angulo
del talud, B, de la relacion D/B y de la relacion b/3.

Puede observarse en ambos casos que existe un valor de la dis-
tancia b tal que para valores mayores la capacidad de carga del ci-
miento ya no se ve influida por la presencia del talud y es la que
corresponde a un cimicnto sobre terreno horizental. Este valor, de
gran importancia practica, oscila entre 2 y 6 veces el ancho del
cimiento y depende de la relacién D/B vy del angulo 4, de friccion
interna.

Notese que al colocar un cimiento en un talud, sea cual sea su
posicién, la estabilidad de éste probablemente cambia, por lo que
siempre debera verificarse por los-métodos usuzles que el talud sigue
siendo estable, considerando la sobrecarga que el cimiento represznta.

También debe insistirse que las soluciones antes descritas valen
sélo para taludes en suelos puramente cchesives o puramente fric-
cionantes sequn el caso. Asi, la formula 8-d.I deberd aplicarse
siempre desglosada: el primer término del segundo miembro para
suelos cohesivos y el segundo para friccionantes.

ANEXO Viil-e
<]
Socavacion en Pilas de Puentes

La socavacion adicional a la propia de la corriente producida al
pie de las pilas de los puentes es debida a las modificaciones de las
condiciones hidraulicas de escurrimiento que la presencia de la propia
pila produce. En efecto, basta la desviacion lateral de la corriente,

causada por el obstaculo. para que aquélla adquiera un fmpulso en

direccién vertical que, combinado con el movimiento de avance da
lugar a trayectorias descendentes que atacan el fondo, incrementando, -
mucho la capacidad de arrastre de material-s6lido en la zona ‘aguas
arriba de la pila. En la cavidad asi creada se produce un vértice
de eje horizontal que aumenta la erosion, hasta el punto en que se
alcanza un auevo perfil de equilibrio en el fondo del cauce.
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La profundidad afectada por esta socavacién varia con muchos
factores que se refieren tanto a la corriente, como al cauce y a
la propia pila. Las principales de estas caracteristicas son el tirante
y velocidad del agua, el tipo de suelo que forma el fondo del cauce
la forma de la pila, su ancho y su inclinacién con respecto a la
direccién principal de la corrriente. Los investigadores tratan de ligar
a estas variables principales y a otras de menor influencia, pero las
férmulas y relaciones mejores de que hoy se dispone son de caracter
semi-empirico y todavia no es posible depositar en ellas un alto grado
de confiabilidad. Entre los métodos que se han propuesto para fijar
profundidad de socavacién adicional, se menciona a continuacién
uno, extraido de la ref. 8. En el volumen III de esta obra se men-
cionaran algunas teorias y trabajos en afadidura a lo que aqui se
trata. ’
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FIG. VYill-e.l. Célculo de la socavacién producida por la presencia de una pila en
. una corrienfe

En la fig. VIIl-e.l.a aparece una curva que da la profundidad de
socavacién adicional cuando se conocen el tirante de la corriente y
el ancho de la pila de puente de que se trate, al nivel del fondo del
cauce. En la parte b) de la misma figura se obtiene un factor K,
dependiente de la geometria de la seccién recta de la pila y de su
inclinacion respecto a la direccién principal de la corriente, por el que
debe multiplicarse el valor obtenido de la grafica de la parte a), para
obtener el valor final de proyecto para la socavacién adicional. La
grafica de la parte b) de la figura funciona como sigue: conocida
la relacién largo a ancho de la pila (L/b) y el dngulo de inclinacién
respecto a la direccién de la corriente, puede obtenerse un valor de
K valido para pila de seccién rectangular; si la pila tiene forma
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similar a alguna de las que aparecen dibujadas, el valor antes obte-
nido debera adn ser multiplicado por el coeliciente de reduccién que
aparece en las graficas, para obtener finalmente la socavacién adicio-
nal definitiva.

Los autores de egta investigacién indican que las graficas anterio-
res s6lo son aplicables si existe en la corriente un gzsto continuo de
material sélido desde la direcciéon aguas arriba.

Obtenida asi la profundidad de socavacién adiciona!l en la corrien-
te causada por la presencia de la pila, para obtener la profundidad
total de socavacion debera sumarse la socavacién normal de la co-
rriente, mencionada en el cuerpo de este capitulo.

Con las reglas que se desprenden de los parrafos anteriores y
las enunciadas en el cuerpo de este capitulo se obtienen profundidades
de socavacion total que son probablemente exageradas en la mayor
parte de las corrientes, sequn el criterio de los autores de este libro;
sin embargo, el problema de la socavacion es tan complicado e incier-
to que por fuerza ha de serse muy conservador si se pretende pro-
porcionar un criterio cuantitativo general. Por otra parte, no puede
excluirse un caso real en que la profundidad calculada con los cr :-
rios expuestos sea aln insuficiente en relacidn a las caracteristicas
de una corriente. De lo anterior se deduce que el criterio y la expe-
riencia del ingeniero son vitales para juzgar en estos problemas y en
la practica el ingeniero deberd echar mano de todo los recursos
susceptibles de darle luz. Asi, por ejemplo. se ha recurrido a la
prueba de penetracién estandar para formular una idea de las pro-
fundidades a donde llega la socavacién normal en un cauce. Segin
este criterio, en los lugares ya firmes se notard un aumento en el
nimero de golpes necesarios para la penetracién estandar a conseguir
en la prueba; el criterio del proyectista establece un ntimero indicativo
en zonas ya fuera de peligro de socavacion y 30 6 40 golpes son
nimeros que se mencionan para tal efecto. Sin embargo, la norma
anterior es peligrosa si no se emplea con experiencia, ya que en los
cauces son frecuentes los boleos o las gravas que acusan gran
nimero de golpes, sin que ello indique que exista la compacidad
correspondiente,

Otro punto digno de observarse en las graficas de la fig. VIlI-e.l
es que en ellas no se habla del tipo de suelo que forme el fondo
del cauce. Se refieren, naturalmente, a suelos socavables, constituidos
por arenas, gravas o aiin boleos y no a aquellos suelos en los que,
por sus caracteristicas, la -socavacién es de menor peligro; entre
éstos altimos figuran las arcillas, los suelos cementadons.y, desde
luego, las rocas en masas extensas.

En fechas relativamente mas recientes, se han desarrollado mucho
investigaciones sobre métodos tendientes a conseguir que la socava-
cién adicional a la normal de la corriente no se produzca o sea de
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escasa significacion, ceands se coloca un obstaculo en la corriente. En
la ref. 9, por ejemplo, Levi y Luna proponen un método que consiste
en provocar, en la zona que de otrec modo seria de socavacion en una
pila, un depdsito de material o, por lo menos. una reduccion muy
substancial de dicha socavacion: para ello proponen modificar las
condiciones de la corriente cerca de la pila, por medio de otro
obstaculo colocado aguas arriba de ella, cuyo efecto en combinacion
con el de la pila, sea en el sentido expresado. En reahdad. la idea de
producir una modificacion a la corriente por medio de un obstaculo
que resulte benefico para una pila colovada aquas abajo del obstaculo,
es antigua, pero en la referenc:a mencionada, los autores presentan
un estudio muy minucioso sobre diversos tipos de obstaculos, distancias
y posicionzs en que deben colocarse v otros factores, que permiten
establecer criterios cuantitativos de detalle, de relativa confiabilidad.
El estudio esta basado en el comportamiento de numerosos modelos
de laboratorio. en los que se reprodujeron las condiciones reales de
campo. De él pueden extraerse las siguientes conclusiones, preseri-
tadas por los autores

El obsticulo mas apropiado para medificar el régimen de erosicn
de la corriente en forma favorable para la pila es una pautalla colo-
cada agquas arriba de la pila. alineada con ella. La forma mas favora-
ble d= ia pantalla corresporde a una seccién rectangular delgada, de
espesor del orden de 1/20 del ancho de la pila, colocada normal &
fa direccién principal de la corriente. El ancho del nhsticule no debe
soorepasar al de la pila, pues aunque a mayor ancho la eficiencia es
mayor, no sc considera practico sobrepasar el ancho de 1a pila pot
proieger. La distancia mas recomendable de la panwalla a la pila es
2 2 veces el ancho de la Gltima. La pantalla debe de hincarse lo sufi-
ciente para que en ningdn caso su propia socavacién pueda hacerla
fallar: s1 la profundidad de la socavacién total de la pila sin protec-
aén ha sido calculada, se recomienda hincar la pantalla protectora
un 307¢ mas que dicha proiundidad. Conviene, por ultinto, que la
pantatla no sobresalga del fendo del cauce en mas de un 359 dei
urante de agua.

En estas condiciones. los autores del trabaju afirman que la
socavacion adicional que se produciria en la pila sin proteccién pucde
reducirse hasta en un 70¢%. La pantalla puede construirse antes o
después que la p:la. Finalmente los autores hacen notar q:te aunque
los resultades de su experimento sélo valen en principio para las
condiciones que nigieron en el mismo (lecho horizontal, homogeraidad
del nacerial de arrastre, tirante de ayuea constante y relativamente
elevado). tienen la impresidn de que su valor cualitativo tiene un
campo de aphcacion mucho mas amplio v. de hecho, confian en su
método para cualquier caso, especialmente cuarda se trate de reilenar
socavaciones que ya se han producido.
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CAPITULO IX
CIMENTACIONES PROVUNDAS

IX-1. Intryduccion

Las condiciones del suzlo superficial no siempre son apropiadas
para permitir ¢l uso de una cimentacion poco profunda, del upo de
las descritas en el Capitulo VIII. En tal caso serd preciso buscar
terrenos de apoyo mas resistentes a mayeres profundidades: a veces
éstos no aparecen a niveles alcanzables econémicamente y es preciso
utilizar como apoyo los terrenos blandes y poco resistentes de que
se dispone, contando con elementos de cimentacién que distribuyun
la carga en un espeser grande de suclo. En todos estos casos y en
otros que se detallarédn en lo que sigue, se hace necesario recurric
al uso de cimentaciones profundas.

En este capitulo se daran los principios fundamentales para el
cilculo de la capacidad de carga y los asentamientos de las cin.2nta-
ciones profunidas. Se estudiaran los arquetipos de éstas, simbolizando
a la gran variedad que de ellas existe hoy v no se detallaran los
problemnas ecoundreicos y constructivos que, por otra parte, suelen
jugar un papel tan importante en la eleccion, disefio y coustruccion
de una cimentacion profunda

IX-2. Tipoes de cimentaciones profundas

Los elementos que forman las cimentaciones profundas que hoy
se utilizan mas frecuentemente se distinguen entre si por la magnitud
de su diametro o lado, segin sean de seccion recta circular o rec-
tangular, que son las mas comunes.

Los elementos muy esbeltos. con dimensiones transversales de
orden comprendido entre 0.30 m y 1.0 m se denominan pilotes. A
pesar del amplio rango de dimensiones que se indico, la mmensa
mayoria de los pilotes en uso tienen didmetros o anchos comprend:dos
entre 030 m y 0.60 m: pueden ser de madera, concreto o aceru.

Los elementos cuyo ancho sobrepasa 1.0 m, peto no excede del
doble de ese valor suelen ltamarse pilas. Sin embargo. no se ha esta-
blecido hasta hoy una distincion definida entre pilas y pilotes y el
criterio arrtba expuesto tiene el anico mérito de ser seguido por un
cierto niuncro de especialistas. Para otros, una- pila es simplemente
un elemento que, trabajando exactamente igual que una zapata, trans-
mite cargas a mayor profundidad que la que suele considerarsz ca
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aquellas; seguiin estos especialistas un elemento es pila cuando la
relacion profundidad a ancho es 4 o mayor, en tanto que para una
zapata suelen considerarse relaciones del orden de 1. Por altimo,
cabe mencionar que para muchos ingenieros, entre los que se cuentan
los autores de este libro, pila es, en el lenguaje diario, cualquier
apoyo intermedio de un puente. En cualquer caso. las pilas se
construyen de mamposteria o de concreto. :
Por ultimo. se requieren muchas veces elementos de mayor sec-
ci6n que los anteriores a los que se da el nombre de cilindros, cuando
son de esa forma geométrica o cajones de cimentacién, cuando son

paralelepipédicos. Los diametros de los primeros suelen oscilar entre |

3.0 y 6.0 m, se construyen huecos para ahorro de materiales y de
peso, con un tapén en su punta y siempre se hacen de concreto. Los
cajones tienen anchos similares, son huecos por la misma razén y se
construyen con el mismo material.

En la fig. IX-1 aparecen esquematicamente los tipos de cimen-
taciones descritas. T
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FIG. IX-1. Tipos de cimentaciones profundas
a) Pilote
b) Pila
¢} Cilindro (corte)
d) Cajén de 6 celdas [corte)

IX-3. Generalidades sobre pilotes

- .
£n general, se usan los pilotes como elementos de cimentacién
cuando se requiere

[
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1. Transmitir las cargas de una estructura, @ través de un espesor
de suelo blando o a través de agua, hasta un estrato de suelo
resistente, que garantice el apoyo adecuado. La forma de
trabajo de estos pilotes podria visualizarse como similar a la
de las columnas de una estuctura. :

2. Transmitir la carga.a un cierto espesor de suelo blando. uti-
lizando para ello la friccion lateral que se produce entre suelo

- y pilote.

3. Compactar suelos granulares, con fines de generacién de capa-
cidad de carga. Este uso de los pilotes, en realidad fuera del
campo de las cimentaciones en si mismas, fue ya mencionado
en el Volumen | de esta obra, en el capitulo referente a
Compactacién. ,

4. Proporcionar el debido anclaje lateral a ciertas estructuras
{como tablestacas. por ejemplo) o resistir las fuerzas laterales
que se ejerzan sobre ellas (como en el caso de un puente).
En estos casos es frecuente recurrir a pilotes inchnados.

5. Proporcionar anclaje a estructuras sujetas a subpresiones, mo-
mentos de volcadura o cualquier efecto que trate de levantar
la estructura. Estos son pilotes de tension.

6. Alcanzar con la cimentacién profundidades ya no sujetas a
erosién, socavaciones u otros efectos nocivos

7. Proteger estructuras maritimas, tales como muelles, atraca-
deros, etc., contra el impacto de barcos u objetos flotantes.
Una estructura auxiliar que cumple tal fin recibe el nombre de

Duque de Alba. :

Evidentemente, los pilotes pueden ser disefiados para cumplir
dos o mas de las funciones anteriores.

Desde el punto de vista de su forma de trabajo, los pilotes se cla-
sifican en de punta. de friccion y mixtos. Los pilotes de punta
desarrollan su capacidad de carga con apoyo directo en un estrato
resistente. Los pilotes de friccion desarrollan su resistencia por la
friccion lateral que generan contra el suelo que los rodea. Los pilotes
mixtos aprovechan a la vez estos dos efectos. o

Atendiendo al material del cual estan hechos, los pilotes pueden
ser de madera, de concreto, de acero o de una combinacién de estos
materiales. Los pilotes de madera ya se usan muy raramente en
trabajos de importancia y han quedado practicamente circunscritos a
estructuras provisionales o a funciones de compactacién de arenas.
Los pilotes de concreto son los mas ampliamente usados en la actuali-
dad; pueden ser de concreto reforzado comiin o presforzado: aunque
en su mayoria son de seccion llena, ultimamente se ha desarrollado
bastante el uso de pilotes huecos, de menor peso. Los pilotes de acero
son de gran utilidad en aquellos casos en que la hinca de los pilotes

.
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de concreto se dificulte por la
relativa resistencia del suele,
pues tienen mayor resistencia
a los golpes de un martinete
de hincado y mayor facilidad

I
Ts

15
AT,

'ﬁ‘f; de penetracion; suelen usarse
g secciones H o secciones tubu-
v lares, con tapén en la punta
! o sin él. -

. Segim el procedimiento de
construccién y de colocacion,
los pilotes de concreto puie-
den ser prefabricados e hin-
cados a golpes 0 a presién o
colados en el lugar, en una
excavacién realizada previa-
mente a la construccién del
pilete. Para los pilotes hinca-
dos a golpes, quiza ain los
mas frecuentes, por lo menos
en trabajos ejecutados luera
de las ciudades, existen tres
tipos principales de martine-
tes de hincado. El de caida
libre, de poco uso ya por su
lentitud, consiste simplemente
en una masa quiada, que se
eleva por medio de un mala-
cate y se deja caer desde
Mdquina piloteadora la altura especificada: el de
' ‘ vapor de accién sencilla. que
utihiza la energia del vapor para levantar la masa golpeante, para
despusés dejarla caer por accién exclusivamente gravitacional y el de
vapor de doble efecto, en el que la energia del vgpor eleva la masa y
la impulsa y acelera en su caida. '

La efectnidad de los distintos martinetes suele compararse recu-
rriendo a su energia, expresada en kgm/golpe. Hay gran varie-
dad de tipos y tamafos, existiendo maquinas en que la masa golpeante
llega a 6 ton de peso o mas, con 100 golpes por muuto y con
energias hasta de 10.000 kgm.

IN-4. Capacidad de carga en pilotes. Formulas dinimicas

La determinacion de la capacidad de carga de un pilote es uno de
los puntos de la actual Mecanica de Sueclos mas sujetos a las incer-

tidumbres emanantes de lo imperfecto de las teorias de que se dispone,

fe’
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de la dificultad de cuantificar la influencia del méta{o constructivy
del pilote y de! desconccimiento de como deben se: tomadas en
cuenta las caracteristicas esfuerzo-deformac:du dz los suelos, par-otra
parte tan imprecisamente conocidas hey en dia.

Ahora bien, aun supuesto que actua'mente fuera posible caleculac
con suficiente aproximacién la capacidad de carga de un pilote debe
tenerse en cuerta que en la construcciin nunca se uttliza uno de estos
elementos, sine un grupo de ellos Aunque la investigacidén actua!
sobre capacidad de carga o cualquier otio aspecto del comportamiento
de un grupo de pilctes es sumamente himitada y escasa, existen ya
suficientes elementos de juicio para afirmar que el comportamiento
mecéanico de un solo pilote es muy diferente del que exhibe un grupo.
Esta no es ciertamente. la menor incertidumbre que hoy rodea al
campo de las cimentaciones piloteadas. ya que en la actualidad sélo
existen teorias o férmulas para calcular la capacidad de carga de
pilotes aislados: el valor asi obtenido se asigna al grupo. ignerando
la diferencia de comportamiento arriba sefialada: el hecho de que !a
practica haya ido propoicionando algunas normas para tomar en cuen-
ta el efecto de agrupamiento, poco aflade todavia al panorama antes
expuesto. De hecho, han ocurrido con cierta frecuencia fallas de
grupos de pilotes en casos en que el conocimiento actual indicaria
que un pilote consideradc aislade habia sido juiciosamente pro-
yectado.

Por todo lo anterior, el disefio y construccion de las cimentacion::
piloteadas es uno de los campos de la Mecanica de Suelos en que
mas se requierz el criterio de un ingemiero que no se confie unica-
mente en el discutible valor de una formula v que sepa hacer uso
de su experiencia, sentido comin e intuicion del comportamiento de
los materiales.

Para calcular la capacidad de carga de pilotes de punta, que
trabajan por apoyo directo en un estrato de resistencia garantizada,
se han usado [érmulas y criterios que pueden agruparse en tres clases
principales, que se citan a continuacion:

Las llamadas férmulas dindmicas tratan de obtener la capacidad
de carga del terreno a partir de la energia comunicada al pi'ote por el
impacto del martillo de hinca. Su aplicacion esta limitada por lo tanto
a los pilotes de punta hincados al golpe.

Las fécmulas empiricas en que la capacidad de carga del pi-
lote se obtiene de experiencias locales.

Las férmulas estaticas, en que la capacidad de carga del pilote
se obtiene a partir de una teoria que value la capacidad de carqa
del suelo, a partir de sus parametros de resistencia.

Férmulas dinamicas se han desarrollado ‘muchas a partir de!
principio comin del que todas emanan, segin el cual la energia
del impacto, cuantificada multiplicando el peso del martille gnlpeante
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por su altura de caida libre, se iguala con el trabajo efectuado du-
rante la penetracién del pilote por el impacto, cuantificado a su ve:
por el producto de la penetracién de la punta del pilote en el impacto_
por una fuerza que representa la resistencia dinamica del suelo al
pilote y que se supone igual a la carga estatica que el pilote puede
soportar. A partir de tan sencillo principio. diferentes investigadores
han 1_do Fomph’cando las formulas a usar, al tratar de tomar en cuenta
las pérdidas de energia que se tienen durante la hinca por rebote del
marullo, deformacién del pilote, vibraciones, absorcién en el suelo
vecmno, etc De este modo se ha llegado a la elaboracién_de formulas
algebraicamente complicadas', en algunas de las cuales se han des-
arrollado mérodos realmente ingemoéos para mcorpora.r erdidas d

deralle P e

La falacia fundamental de las férmulas dinamicas estriba en su ;)-
ner que la resistencia dindmica opuesta al pilote en su punta dura}r)]te
el hx‘ncado por impacto, es igual a la resistencia que el pilote encon-
trara en su punta en condiciones de carga estatica. Ello equivale
a ignorar la diferencia de respuesta de los materiales a tipos de carga
tan diferentes como la estatica puramente y el impacto; cualquiera
que se introduzca en el agua de una alberca lentamente y que-des-
pués se deje caer sobre la misma de frente, desde una altura de 10
21\! ;:;éar ejemplo, concordara, sin embargo, en que dicha diferencia

ste,

La diferencia es primordialmente debida a que durante el impacto
se desarrollan resistencias viscosas y de inercia en el sistema pilote-
suelo. pues la penetraciéon del pilote tiene lugar en un lapso muy
bre.\'e, con lo que la velocidad de penetracion es importante y genera
resistencia viscosa, analoga a la que se tendria en un fluido real si se
tratase de mover a un objeto dentro de &l Ademas, la aparicién de
esta velocidad implica aceleraciones previas a las que deben haberse
opuesto fuerzas de inercia. semejantes a las que Se manejan en
Mecanica en el Principio de D'Alambert. Estas fuerzas viscosa}s y de
'fercia no se presentan en el caso estatico y hacen que la correlacion
entee la resistencia dinamica y la estauca sea muy dificil, st no impo-
_‘<,1blc de reahzar. También se ignoran en las férmulas dinamicas
los efectos de cambio de resistencia del suelo en torno al pilote con el
tiempo. tan importantes en muchos tipos de suelos N tan siquiera
puede decirse si las formulas dinamicas seran conservadoras o inse-
guras en un caso dado

En visza de lo anterior ha de concluirse que las fdcmulas dinami-
<as no representan un método racional de enfrentarse al problema

de
de capaadad de carga en pilotes y. por ello. no deben usarse en

nagun caso.
Sin embargo. con vista en el interss histérico que pudieran re
sentar y por via de informacién, en el Anexo [X-a. se anal

e~

!
17in

MECANICA DE SUELOS (II) 335

algunas de las férmulas dindmicas que ganaron mayaer popularidad
en el pasado.

Las férmulas empiricas tienen el inconveniente general de su
localismo. Muchas veces se elaboraron sin bases racionales solidas
y. por ello, estan sujetas’a numerosas incertidumbres que hacen
necesario aplicarles un coeficiente de miedo superior a lo que hoy
es normal, lo que conduce a cimentaciones antieconémicas. Llna buena
parte de estas férmulas tienen como base criterios dinamicos: otras
son simples recetas que tratan de recoger experiencias locales inter-
pretadas con un caracter totalmente burdo. Los autores de esta obra
estiman que la época de estas formulas ya paso y que hoy en ningun
caso esta justificado su uso como alternativa al procedimiento de la
aplicacién de una teoria de capacidad de carga razonable. comple-
mentada con la adecuada exploracion, el debido muestreo y el nece-
sario trabajo de laboratorio Pueden verse algunas férmulas empiricas

en la ref. 2.

Respecto a las teorias de Capacidad de Carga a emplear para el
disefio de los pilotes trabajando por punta, ya se hizo un analisis
detallado en el Capitulo VII, por lo que no se considera necesario
afiadir nada en este lugar En cambio es preciso insistir en lo necesa-
rio de un completo conocimento de las propiedades mecanicas de los
suelos, previo a la aplicacién de cualquier formula. Dicho conoct-
miento sélo podra lograrse con una exploracién completa y adecuada,
para lograr la cual, el ingeniero no debera ahorrar ningin esfuer-o.
Las proptedades mecanicas del suelo se obtendran entouces por
pruebas de laboratorio realizadas sobre muestras obtenidas con cuida-
do: en estos dos renglones fundamentales, tampoco debe el ingeniero
regatear su vigilancia y su interés, pues de ellos depende en gran
medida el éxito o fracaso de su diseno.

Las férmulas mencionadas en el Capitulo V1I dan la capacidad
de carga de un pilote a la falla. el cual no es el valor recomendable
de diseio. Es necesario afectar la capacidad de carga ultima por un
factor de sequridad conveniente para llegar a la capacidad admisible
en el proyecto. Ahora podria repetirse mucho de lo que se sefiald en
el estudio del factor de sequridad en cimentaciones poco profundas
(capitulo VIII). Los valores numéricos a usar para el factor de sequ-
ridad dependen de las incertidumbres inherentes al proyecto, especial-
mente en lo referente a la homogeneidad del subsuelo y al método d-
construccion del pilote. Sin embargo, es costumbre en los diseiios nor-
males usar un factor de sequridad del orden de 3 cuando la cimenta-
cion se calcula con cargas muertas y vivas permanentes, que es Ia
forma usual de calculo en trabajos de rutina; este factor puede redu-
cirse algo cuando se haga un analisis mas detallado de cargas
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IX-5. Pruebas de carga en pilobes -

Generalmente e! mejor método para estimar la capacidad de
carga de un pilote individual en un cierto tugar. es el realizar una
prueba de carga a escala natural en ese Jugar. El inconveniente de las
pruebas de carga estriba en su costo y en el tiempo requerido para
realizarlas; estas razones hacen que en numerosas obras de poca
magnitud no se ejecuten., En obras de importancia, sin embargo, no
es buen criterio evitar las pruebas de carga en nontbre del costo o del
tiempo y, por lo menos deben hacerse algunas prucbas en lugares
representativas de las distintas condiciones prevalecientes; la eleccion
correcta de tales lugares es. desde luego, de fundamental importancia,
define el éxite del programa de pruchas y suele requeric bastante
experiencia Bl lugar apropiado para efectuar una prueba de carga
no siempre es aquel en que el terreno presenta condiciones mas criti-
cas, pues debe contarse también con la magnitud de las cargas en
cada pilote, con el nimero de pilotes que se colocaran en cada zona
y con las consecuencias derivadas de la falla de un pilote. .

Una limitacién de importancia que afecta a las conclusiones obte-
nidas de una prueba de carga es que éita se realiza generalniente
en un solo pilote y ya se ha mencionado que el comportamiento de un
qrupo es diferente del de una unidad aislada. Las pruebas de grupos
de pilotes son muy escasas en la literatura, debido al costo y a la
magnitud de las cargas que se requeriria movilizar en la prueba

Con una prueba de carga puede obtencrse informacion sobre los
siguientes aspectos

a) La capacidad de carga dltima por punta de un pilote.
Una prueba de carga bien ejecutada da valores bastante satis-
factorios en la capacidad de carga por punta, apdyese ésta en
arena o arcilla dura. Para deslindar ¢! valor de la capacidad
por punta es necesario que la resistencia del pilote por friccion
lateral se conozca con buena aproximacion o que sea elimi-
nada; esto dltimo puede conseguirse colocando el pilote dentro
de un tubo hueco del que sobresalga dnicamente su punta

b} La capacidad de carga de un pilote por friccion lateral.
El resultado de una prucha de carga da la resistencia lateral
por friccion o adhercncia uxanc’o la capacidad de carga por
punca es despreciable, cual suele ser el caso do pilotes hincados
en arcillas blandas o cuando se dispone en la punta del pilote
un mecanismo a base de gatos gque permite valuar la resisten-
cia por punta indepenc’i ntemente de la resistencia total®.

¢) Ei a-:f‘ntamieﬁto tetal del pilote bajo la carga.
Esta informacion es bastante confiable cuando la punta del
pilote se apoye en suelos no compresibles. En pilotes desplan-
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tados en suelos cohesivos o en pilotes de friction colocados
en arcillas blandas, e1 camb!n, los asentamientos obtenidos en
la prueba no representan los nue sz tendrian en un pilote
cargado a largo plaze La razén es que en estos cases, los
fenomerncs de comp:es.bn?o:d gstin muy llg_uo; al tvcrnpo
y los periodos de prueba no son de ningtin modo representa
tivos. por los cortos, de los tiempos de vida de lcs pilotes
prototipo Por ct:a parte, sicimpre b 1 de tenerse presentz que
e! asentamiento que produce un pil ote puede ser mucho menoc
que el de un grupo de pilotes colocado en el mismo lugar. En
la fig. IX-2 se ve de inmediato la diferencia de influencias
en ambos casos. que explica el diferente asentamiento,

J. ”// Z
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]
i)
]
ZONA AFECTADA \\
POR LAS CARGAS — \

\

ARCILL A
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FIG. 1X-2 Diferencia entre la influencia de un pilofe y de un grupo a'e pilotes en lo
referenfe a gseafamienfos

En el Anexo IX-b se dan algunos detalles sobre la ejecucion~e
interpretacién de pruebas de carga a escala natural.

Otro tipo de pruebas de carga que cada dia es objeto de maycr
atencion por parte de los investigadores. no tanto para fijar la capa-
cidad de carga ultima en un caso particular, sina mas bien para
tratar de entender de un modo racional los diferentes factores que
influyen en el comportamiento de los pilotes, es ta investigacidn sobre
modelos de laboratorio. Muchos son los problemas de dificil solucion
que afectan a estas investigaciones, pero pese a ello puede daciise
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que ofrecen un futuro prometedor. En las refs. 4, 5, 6 y 7 pueden
verse ESEUQI‘ZOS en esta direcci()n.

IX-6. Pilotes de punta hincados al golpe

En esta seccion se consideran aquellos pilotes prefabricados que
se hincan en el terreno por medio de golpes dados por el martillo de
una piloteadora o martinete. En todo lo que sigue se considerara,
por antonomasia, que el material que forma los pilotes es el concreto.

La capacidad de carga de estos pilotes se determina. como ya
se ha repetido, realizando como etapa previa imprescindible un estu-
dio de campo lo mas completo posible, que incluya una completa
exploraciéon y un muestreo adecuado; en sequida, es preciso realizar
las pruebas de laboratorio requeridas para determinar con suficiente
confiabilidad las constantes de resistencia que. a su vez, permitan
aplicar una teoria de capacidad de carga adecuada. En obras de cierta
importancia o en casos en que surjan dudas en el proyectista, sera
necesario verificar los resultados obtenidos con una o varias pruebas
de carga.

Nunca se insistira bastante en la necesidad de explorar el area
que vaya a ocupar una cimentacién piloteada. Los pilotes de punta,
en especial, se apoyan en un estrato de suelo resistente, cuyo espesor
y caracteristicas han de ser cuidadosamente verificados en todas
partes, pues cambios no previstos en espesor y resistencia han sido
causa de numerosas f[allas. )

Se considera que tanto en esta seccién como en otros muchos
parrafos anteriores se insistid bastante en las ideas arriba expuestas,
por lo que, en lo que sigue, se harad hincapie en otros problemas que
afectan la colocacion y el funcionamiento de los pilotes de punta
hincados al golpe.

Alguhas veces se ha dicho erréneamente que un pilote de punta
es un elemento estructural que trabaja como una columna, transfi-
riendo la carga de su cabeza a la punta, apoyada en el estrato
resistente o en roca. Esta idea lleva a disefiar a los pilotes de manera
que sus esfuerzos no sobrepasen a los que se tendrian en una colum-
na de! mismo material, mismas dimensiones y sujeta a la misma
carga axial. Sin embargo, la expericncia ha demostrado que las
failas propiamente estructurales en los pilotes son tan raras, que
no deben ser consideradas como un evento posible en el disefio. Tanto
la teoria como la experiencia han demostrado que no puede presen-
tarse pandeo -por falta de confinamiznio lateral, ain en los pilotes
hincados en los suelos mas blandes. Los esfuerzos de mancjo previo
al hincado, si' pueden jugar un papel importante en el disefio de los
pilotes, especialmente los esfuerzos de izado en los elementos de
concreto presforzado
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Asi, la capacidad de carga de un pilote de punta depende exclu-
sivamente de las caracteristicas del suelo en el que se apoya y del
area de su seccidn recta.

Antiguamente era costumbre hincar los pilotes hasta que ya no
era posible introducirlos a mayor profundidad bajo los golpes de
un martillo autorizado por la practica. Este criterio era conocido
como criterio de rechazo para la hinca de los pilotes. Considerado
asi, como fundamental para definir el desplante del conjunto de los
pilotes de una cimentacion. este criterio es muy defectuoso y puede
inducir a graves errores de trascendencia. Considérese, por ejemplo,
el caso de la fig. IX-3, que se presenta como ilustrativo de una gran
variedad de situaciones imposibles de individualizar.

—l e
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FIG. IX-3 Esquema que ilustra los peligros de hincado de pilotes
"Al Rechaio"

En la figura se sefialan.con un rayado lentes de mateiiales resis-
tentes a los que se supone capacidad para producic rechazo en los
pilotes que se apoyan en ellos. Siendo la distribucion de estas lentes
irreqular, los pilotes del conjunto quedaran a diferentes profundi-
dades, con la consecuencia a lo largo del tiempo de que los pilotes
apoyados en la roca permaneceran totalmente fijos, en tanto que
los apoyados en los lentes resistentes se asentaran de mancia dife-
rente unos de otros por ser distinto el espesor de material compresible
que queda bajo cada lente La estructura de la figura seguramente
esta destinada a sufricr dafios por asentamientos diferenciales.

Otro peligro de un pilote hincado al rechazo es que cualquier
sobrecarga que el pilote reciba o cualquier disminucién de resistencia
en el suelo a lo largo del tiempo, podran hacer penctrar al pilote
en un estrato resistente de'gado, que, sin embargo, hubiera presentado
buenas condiciones en el momento de la hinca. .
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De lo anterior no debc deducirse que el reckazo de un pilete
durante su hincado no ser un datn Cef que pueda extraersc una
cierta uvtilidad. J.a profund.Adzd de dusplante de un pilote debe esta-
blecerse con base on 2! ccnocimiento del suelo a través de la explo-
racién; de esa manera npuede localizarse el estrato resistente hasta
el que debe ser llevado al pilote; en este caso, el criterio de rechazo
es una buena comprobacion de haber alcanzado en la hinca el estraco
deseado. En otras ocasiones el estrato de apoyo es de resistencia
variable, dentro de limites razonables, en profundidad y en extension;
este es otro caso en que una aplicacién inteligente del criterio de re-
chazo garantiza el buen apoyo. Un criterio de rechazo también os
aplicable para no scbrehincar los pilotes. por lo que se entiende
el dar un nimero excesivo e inconveniente de golpes de martitlo al
pilote sin lograr su avance. lo que lo perjudica estructuralmente.

Tanto para garantizar un buen apoyo, como gara evitar sobrehin-
cado es frecuente aceptar en ia practica un criteric de rechazo, segiin
el que las condiciones de! pilote son aceptables si con los dltimos
3 a 5 golves el pilote no se hinca mas de 1 cm y siempre que esta
situacidn se mantenga en los ultimos 3 a 5 cm. El criterio anterior,
se repite, es aceptable sélo cvando se aplica dentro de las normas
de un proyecto, para afirmarlo, en el cual la posicion y la profundi-
dad de desplante de cada pilote se determind precisamente con base
en exploracion. Si el rechazo se satisface lejos de las condicion?s de
proyecto, no debe consicerarse aceptable y el proyecto o el método
de hincado deberan verificarse cuidadosamente.

Lz necesidad de llevar pilotes a profundidades de desplante
previamente elegidas y correspondientes a estratos de plena garantia
en lo que se refiere a apoyo, piantza el problema de atravesar estratos
de cierta resistencia, que dificu'tan la hinca, sin lleyar a garantizar un
apoyo permanente. Cuando estos estratos son de naturaleza friccio~

TUBER'A NTERNA

N/ i

PiLOTE

FIG. IX-4 Arraglos tipicos pera inyeccidn de aguc o pre<idn para facilitar el hincado
de pifofes

-
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nante suele ser de buen resultado ayudar la hinca a golpes con la
inyeccion de agua a presion. Los inyectadares de ac .2 {chiflones)
hau de ser previstos y dispucstes con anticip wcién en el propio pilote,
antes de construirlo. En la fig. 1¥-4 s¢ muestean algunes dispositivos
de inyeccién tipicos.

Los inyectores son tubos dz 5 a 7.5 (= de diametro, con estre-
chamiento en su extremo. Po-a inyeccion a través de arena debe
preverse un gasto del erden de 1,000 1/mrin por pileie, con presiones
de agua de! orden de i0 kg/cm®. Cr. wareriales mas gruesos ambas
cifras pueden crecer considerablemence. [os orreglos con un seolo
inyector en la punta del pilcte scn indeseab’es, pues se tapan v,
ademas. tienden a forwar un tapén compact. bajo cl pilote, dificul-
tando ¢l hincado En el mejor arreylo, los chiflones deben salr
lateralmente y dirigidos lhgeramente hacia awniba. El nomero de
salidas de agua debe ser tal que produzca dispositivos simetricos 2=
torno al pilote, pues de otro modo éste no baja vertical o se desvia
de cualquier direccién que se desce. Los tubus fuera del pilote se
despegan facilmente de éste y se desvian.

Frecventemente se ha dicho que la inyeccién de agua no es
efectiva para atravesar mantos de arcilla o de suelos finos plasticos
en general. Sin embargo, la experiencia ha sefialade buencs resul-

: tados en estos cascs, siempre
e que en torno al pilote no se
cierre el espacio que permita
la salida del aqua hacia el
exterior.
T - ¥ Cuando se hincan muchos
RS B pilotes ayudados por inyec-
- cion de agua, debe contarse
muy especialmente con !a ne-
cesidad de eliminar el agua
producto de la operacion, lo
que, en ciertas zonas, puede
ser problemaético.

Por altimo, es preciso se-
falar que la operacion de la
inyeccion debe suspenderse
por lo menos un metro sobre
el nivel de desplante defini-
tivo del pilote, pues de otrn
modo se corre el riesgyo d-
aflojar el nivel de apoyo, dis.
minuyendo su resistencia.

Cuando se hucan pilotes
Oparacién de hincado al golpe en accillas bland.s, se despla-
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za un volumen de suelo que puede ser tan grande como el volumen
de los pilotes. Esto va produciendo en el terreno un lomo que levanta
estructuras adyacentes o los pilotes vecinos; puede suceder que los
pilotes ya hincados se separen del estrato resistente en que se apoya-
ban bajo la arcilla. La situacién puede remediarse rehincando los pilo-
tes, pero en ocasiones la adherencia entre arcilla y pilote crece
de tal manera con el tiempo, que esta operacién se hace muy dificil
o imposible. También ocurren en el caso que se analiza movimientos
laterales de los pilotes que facilmente pueden ser indeseables. Todos
los problemas anteriores pueden reducirse o eliminarse removiendo
parte del suelo que el pilote va a desplazar. Esta operaciéon se deno-
mina preexcavacion y se realiza con multitud de herramientas corta-
doras o rotatorias, desarrolladas al efecto; en otras ocasiones pueden
hincarse ademes huecos que se retiran posteriormente.

La preexcavacién es util también cuando a profundidades no
muy grandes se presentan estratos cohesivos mas o menos duros
que han de ser atravesados en la hinca, pero que la dificultarian. Si
los bordes de un po:zo preexcavado no se derrumban éste puede ser
un excelente método para evitar las dificultades emanadas de la
dureza del material por atravesar.

En el Anexo IX-c se dan detalles de algunos tipos comunes de
pilotes precolados hincados al golpe.

IX-7. Pilotes de friccion hincados al golpe

Como ya se ha dicho, se denominan pilotes de friccién a aquellos
que estan totalmente embebidos en material blando, de modo que su
resistencia proviene total o casi totalmente de la adherencia que se
desarcolla en el fuste, en el caso de suelos cohesivos o de la friccién

entre suelo v pilote, en el caso de suelos friccionantes. La resistencia

por punta se considera muy pequefia o despreciable para la exposi-
cién que sigue dentro de esta seccidn.

La hinca de estos pilotes en arcilla blanda produce remoldeo, que
disminuye su resistencia al esfuerzo cortante, tanto mas cuanto mais
sencible sea; sin embargo, con el paso del tiempo la resistencia se va
recuperando Lo anterior se explica porque los esfuerzos y deforma-
ciones tangenciales de hinca perturban la estructura de la arcilla,
generando prestones neutrales que disminuyen los esfuerzos efectivos
y. por ello, la resistencia al esfuerzo cortante: esto es tanto mas
notable cuanto mas sensible sea la estructura de las accillas. Asi, es
frecuente que en arcillas muy sensibles, los pilotes bajen por su propio
pero. Con el paso del ticmpo, se disipan las presiones en el agua
en exceso de las hudrostaticas y se regenera la resistencia al esfuerzo
coctante en el suelo. Los valores de la resistencia final del suelo son,
por lo menos, del mismo orden de la resistaiciu inicial y adin pueden
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ser mayores, debido a la consolidacion que se induce durante la disi-
pacién de las presiones neutrales.

La capacidad de carga de los pilotes de friccidn no puede calcu-
larse con el uso de férmulas dinamicas. Ya se ha visto que la resis-
tencia de un pilote bajo el impacto instantaneo puede ser totalmente
distinta que la resistencia a largo plazo, bajo carga estatica perma-
nente. Por otra parte, en arcillas no sensibles, de falla plastica, la
resistencia viscosa durante el impacto impide en cierto grado la pe-
netracién del pilote, que entraria con mayor facilidad bajo carga
estatica o lentamente aplicada. En este caso las férmulas dinami-
cas sobreestiman la capacidad de carga de esos pilotes. Como resu-
men, puede decirse que en ningin caso y bajo ninguna circunstancia
pueden usarse férmulas dinamicas para calcular la capacidad de
carga en pilotes de friccidn. )

Para calcular la capacidad de carga de pilotes de friccion en
arcilla blanda hay dos procedimientos practicables: a partir de los
parametros de resistencia al esfuerzo cortante del suelo o a partic
de los datos de una prueba de carga.

La experiencia ha demostrado que en arcillas blandas saturadas
es satisfactorio suponer que la adherencia entre el fuste del pilote
y la arcilla es igual a la cohesidn de ésta, calculada en prueba rapida
o atn con base en una prucba de compresion simple. Es conveniente
reducir este valor a la mitad para efectos de disefio, lo que equivale
a utilizar un factor de seguridad de dos. Asi, si [z es la adherencia
entre pilote y suelo se tiene

fa=c= qu a la falla (9-1)
2
o bien
| c qu .
For = 5 = T como valor de trabajo (9-2)

Una vez estimada la adherencia, la capacidad total del pilote se
obtiene multiplicando aquella por el area de pilote embebido.

Tomlinson® ha propuesto, con base en numerosas pruchas, los
valores de la adherencia de la Tabla 9-1, comparada con la cohe.
sion en diferentes arcillas.

Nétese que la correspondencia entre la adherencia y la cohesién,
muy aproximada en arcillas blandas, se hace menos cuanto mas duza
es la aralla en la ue se hinca el pilote. Esto es debido a que a!
hincar un pilote en atcilla mis o menos dura tienden a formarse
pequeiios espacios huecos entre suelo y pilote, con lo que la adheren-
cia promedio disminuye: este efecto, por supuesto, no se tiene en
arcillas blandas. Ademas, en arcillas muy firmes, saturadas, fuerse-



344 CAPITULO IX

TARLA 9-
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M aterial del pilote ' Con:,m‘;f[' v? de la Co’/:)e:f';;r_z, c i Ad ”tt,(,:”;‘“ f.
l pe g I 7 S )
Concreto y madera Blanda 0—+4 0—35
Firme 4—8 35—45
Dura 8§ —~15 45-—-17
Acero Blanda 0--4 0-—-3
Firme 4—38 3— 4
Dura §—15 ?

mente preconsolidadas, la distorsién producida por el hincado induce
tension en el agua de ios vacios, por lo que la arcilla en la vecindad
del pilote tiende a expanderse con disminucion en su resistencia al
corte: para c¢llo toma el agua de la arcilla vecina que tiende a conso-
lidarse algo. Los valores de la Tabla 9-1 de Tomlinson han probado
ser bastante confiables en ias aplicaciones practicas, por lo que deben
preferirse al uso de recetas y férmu'as como las arriba mendionadas
(formulas 9-1 y 9-2), cuando la arcilla en que se hinca el pilote
sea dura.

La capacidad de carga de pilotes de friccion hincades en arenas

sucltas es adn mas dificil de estimar actualmente. En estos casos
I os pilotes nunca trabaian dnicamente por friccion lateral y la capa-
cidad de carga por punta siempre juega un papel de importancia. La
hinca de los pilotes tiene un efecto compactador en la arena, por
lo que. a pesar de tener un manto originalmente suelto, puede vol-
verse muy dificil y adn imposible hincar un pilote cuando en su
vecindad se han hincado previamente otros.

La estimacion de la capacidad de carga de los pilotes por friccion
hincados en arenas es un problema practicamente no resuelto en el
campo tedrico Algunos auteres suponen que la friccion lateral sigue
una ley linea!l a lo largo del fuste, aumentando la friccidn con la
profundidad, expresan dicha friccién como una fraccién de la presién
normal por peso propio del suelc que exista en un nivel determinado.
Si a la profundidad z hay una presidn vertical igual a vz, la presion
lateral correspondiente es considerada como Kovz, donde K, es un
coeficrente de emmzje de tierres. Esta presidn actuando normalmente
al fuste del! pilote produce a lo lacgo de éste y a la profundidad
una friccion que vale

Fre=Kivztgé =K'~

donde & es el angulo de friccion a considerar entre suelo y pilote

.
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El valor de K, que frecuentemente se ha mencionadc oscila entre
0.4 para las arenas méas sueltas, hasta 0.6 en las arenas mas com-
pactas, en que sea posible hablar de pilotes de friccidn. En cuanto al
valor de §, el més frecuentemente recomendado es 2/3 é.

Algunos otros autores, atin sosteniendo como hipétesis basica la

distribucion lineal de la friccién, dan férmuias mas complicadas, en
las que el valor K’ es mas cemplejo {ver, por ejemplo, la ref. 9).

Sin embargo, las experien cias han demostrado que }a ley lineal
de distribucidn para la friccien lateral puede ser muy discordante
con la realidad En la fig. IX-5, por ejempio, se recogen expe rmnum

en modelos de pile:zs, hechas por Floreatin L'Hesiteaw y Farhi

‘citadas en la misma ref. 9 en las g lug puede verse como la ley

de distribucion de la friccicn se aparta de la lhineal en gran medida,
si bien, en este caso se acercd a ella cada vez mas, segin 2 carga
sobre el pilote se aproximd a la de falia.
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PO iX-3 Eiperiencias sobre distribycidn de la friccida late-
ral en el fuste de un pilofe

Ademas, se ha visto que la resistencia de un pilote por friccidn
lateral en arena varia con muchos factores de influencia muy dificil
de cuantificar en un caso dado, de los que los principales son la corn-
pacidad y otras caracteristicas del suelo, la posicidn del nivel freanco
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y las perturbaciones que se induzcan sobre el pilote, como son la
hinca de otros, nuevas excavaciones, etc.

Asi, la formula 9-3, que puede dar la capacidad por friccion
por un proceso de integracién a lo largo del fuste o ailin més senci-
llamente adoptando un valor medio de la friccion en la ley lineal que
se aplique a toda el area lateral del pilote. debe verse nada mas que
como una guia cuantitativa de los érdenes de magnitud de las fuerzas
en juego, pero no como una base precisa de calculo. En este proble-
ma estan claramente indicadas las pruebas de carga como guia del
criterio del proyectista y a ellas debera de recurrirse en todos los
casos de cierta importancia.

Si se usa la formula 9-3 debera aplicarse un factor de seguridad
del orden de 3 0 4 y a veces mayor, para tener valoces de trabajo
de la friccidon lateral,

IX-8. Pilotes colados en el lugar

Existe una gran variedad de pilotes que se construyen directa-
mente en el lugar en que definitivamente van a cumplir su cometido;
ptlotes que no se construyen en otra parte para después ser hincados
a golpes hasta su posicién definitiva como los que hasta ahora se
han venido tratando. Genédricamente se denomina a estos pilotes
colados en el lugar o pilotes colados in situ.

Estos pilotes se distinguen y clasifican por los procedimientos
que sirven para construirlos; éstos son sumamente variados y com-
prenden la excavacion de perforaciones, ademadas o no, que después
se rellenan de concreto, gatos que hacen penetrar los ademes a pre-
sién; chiflones que pernuten hacer llegar los trabajos al nivel deseado
o métodos que involucran la utilizacion de explosivos.

Muchos de los tipos de pilotes colados en el lugar de uso normal
son patentes comerciales que difieren entre si relativamente poco;
esta competencia de caracter puramente comercial ha complicado el
campo produciendo un gran ndmero de variantes, respecto a unos
pocos tipos basicos. En el anexo IX-d se reseian brevemente los
tipos mas comunes de pilotes actualmente en uso.

La capacidad de carga en pilotes colados en el lugar se calcula
basicamente en la misma forma que se describié para los pilotes pre-
colados hincados al golpe.

IX.9, Pilotes compuestos

Se denominan pilotes compuestos a aquellos constituidos por dos
materiales, seleccionados siempre entre madera, concreto y acero.
También caen dentro de esta denominacion los pilotes de coucreto
formados por una parte precolada y otra colada en el lugar.
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Cuando se use madera para formar pilotes ha de tenerse en
cuenta que las fluctuaciones del nivel freatico, con periodos_alter-
nados de humedecimiento v secado. son sumamente perjudiciales;
en cambio, un pilote de madera siempre bajo el nivel freatico se
~onserva en forma excelente. Asi, las secciones compuestas de con-
.reto y madera pueden usarse cuando el nivel freatico no esté mas
profundo de 15 o 20 m, limite que suele considerarse para la sec-
cion de concreto de un pilote compuesto; si el nivel freatico estd
mas profundo ya seria conveniente pensar en un pilote solo de con-
creto.

Un punto delicado en este tipo de pilotes es la unién entre las
secciones diferentes, la que se logra actualmente con varios dispo-
sitivos practicos, generalmente patentados. .

Cuando la seccién superior haya de soportar esfuerzos de flexjén
que produzcan esfuerzos laterales de importancia, puede convenir
construirla de acero, generalmente de secciones tubulares, obtenién-
dose asi un pilote compuesto de acero y madera.

Los pilotes compuestos de concreto y acero suelen tener d; este
material el tramo de punta, con lo que se logra una mayor facilidad
de penetracion en terrenos duros; las puntas de acero suelen entonces
ser de seccién H

IX-10. Otros tipos de pilotes de concreto

Se tratan en esta seccién pilotes que no corresponden a las téc-
nicas descritas con anterioridad, es decir, que ni son hincados a
golpes, ni colados en el lugar. El método de hincado puede ser
ahora a presion u otros.

En el Anexo IX-e se describen algunos de los tipos mas comu-
nes de pilotes de esta clase.

I1X-11. Pilotes de acero

Se llaman asi los pilotes en que el acero es el material basico
o el tinico. Se construyen usualmente con secciones de tubo o con
secciones Ff.

Los pilotes de acero de seccién tubular se colocan en el terreno
hincandolos o presionandolos y pueden tener su punta tapada o ser
abiertos. Los pilotes suelen rellenarse con concreto una vez que
alcanzaron la profundidad de desplante. Es comin que sean coum-
puestos por secciones unidas entre si por juntas especiales o soldq—
das: cou esto se logra ventaja de maniobrabilidad y menoc requeri-
miento de espacio para la colocacién. :

Se ha dicho con frecuencia que estos pilotes son apropiados
para ser hincados a golpes a travis de suelos mas o menos duros
en los que es dificil el hincado de pilotes de concreto, aun con
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ayuda de chiflonaje: sin embargo, la experienzia de los autores es
decepcionante y de hecho har vistc serios problemas en obras en que
proyectistas menos excénticos hulian esperado excelentes resultados.
[os tubos cerrados en su extrzine resultan tan dificiles de hincar
como un pilote de concretn, si bien resisten mas y mas enérgicos
golpes de un martinete; en los tubos abiertes, en suelos algo duros,
el material que va penetrando durante el hincado dificulta grande-
mente también esta operacion.

Los pilotes de seccion tubular son buenos para soportar cargas
grandes, ahorrando asi muchos pilotes en estructuras pesadas en que
se estudian como solucién alternativa a los pilotes de concreto usua-
les. Los pilores deberan protegerse por algun método apropiado®®
cuando exista peligro de ataquz por corrosion.

Los pilotes de acero de seccidon H, debido a su pequeiia area
transversal y a su gran resistencia son adecuados para penetrar
materiales duros, en los que los otros tipos de pilotes darian pro-
blemas de hincado. También son adecuados para lugares en que no
se desea tener fuerte desplazamiento del suelo a rausa del hincado
Son capaces de soportar muy fuertes cargas. cuando estan debida-
mente apoyados. Requieren comparativamente poco espacio de alma-
cenaje. A veces se ha usado para sustituirlos, pero guardando sus
caracteristicas y con gran economia en muchos casos, rieles de
desecho.

IX-12. Friccidn negativa. Pilotes de control

Existe un problema muy comiin en las cimentaciones piloteadas
con pilotes de punta, cuando se presenta una estratigrafia basica-
mente formada por un cierto espesor comprestble, subyacido por el
estrato resistente de apoyo y cuando dicho manto compresible tiende
a disminuir de espesor por algiin proceso de consolidacion inducido.
Este es el caso de estribos de puentes en los que el estrato comnpre-
sible disminuye de espesor y se consolida por el peso de los terra-
plenes de acceso: también es el caso de algunos valles en los que el
bombeo para fines agricolas induce la consolidacion; el caso vya
famoso de la Ciudad de México es tipico, pues en ella existe un es-
trato de apoyo a profundidades del orden de los 30 m arriba del cual
las formaciones arcillosas, muy compresibles, se consolidan por efecto
del intenso bombeo que para obtencién de agua potable con fines de
consumo se realiza en los estratos acuiferos.

Los pilotes de punta, apoyados en un estrato no consolidable
y resistente permanecen comparativamente fijos, respecto a los suelos
blandos que se enjutan, tendiendo a bajar a lo largo de su fuste. Esta
tendencia induce esfuerzos de friccion en el fuste de los pilotes que,
por ser en sentido descendente, sobrecargan a éstos al colgarse mate-
ralmente el suelo circunvecino de los pilotes. Si estas cargas no han
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sido tomadas en cuenta en el disefio. pueden llegar a producir el
colapso del pilote por penetracidn en el estrato resistente. Este es
el fenémeno de friccién negativa ¢n los pilctes de punta En el mejor
de los casos. es decir, cuando los piletes agrantan la sobrecarga. la
estructura apoyada sohre los pilotes parece emciger sobre la super-
ficie del terreno, con lo que facilmente produciia dafios « estructuras
vecinas., {fg. INX.5'
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FIG. 1X-6 Induccién de la friccidn negativa a lo largo del fuste de pilotes de punta
por Consclidacidn de los estratos blandos

Adn en el caso en que la friccién negativa no induzca falla y sea
resistida, facil es comprender que su efecto es maléfico, pues ocupa
una buena parte de la capacidad de carga del pilote, que estd sopor-
tando al suelo circunvecino y no carga util.

Es facil ver que en una estructura piloteada con pilotes de punta,
en la que se tenga el efecto de friccién negativa, un pilote de una
zona interior de la cimentacidon podca ser sobrecargado con un peso
que sea, como maximo, iqual al del volumen de arcilla tributario
a dicho pilote. En un pilote de borde, sin embargo, la sobrecarga
podra ser mayor, por razones obvias y este efecto puede ain acen-
tuarse mas en un pilote de esquina, teniéndose como limite tnicamente
el valor de la adherencia entre suelo y pilote a lo largo de todo el
fuste del mismo. Por ello, si el estrato resistente es susceptible de
alguna cedencia, el pilote de esquina sera el que mas asentamientos
pueda presentar, seguido de los de borde, quedando los minimos
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hundimientos en las zonas interiores del area piloteada. Esto da lugar
a una distribucién de asentamientos opuesta a la que se tendria en una
cimentacién por superficie, flexible, bajo carga uniforme. Si la cimen-
tacion tiene rigidez y los pilotes estan sélidamente unidos a ella en
su cabeza, el efecto diferencial de fricctédn negativa en las esquinas
y bordes puede llegar a hacer que los pilotes en esas zonas trabajen
a tensidn en su parte superior.

El valor de la sobrecarga que por friccién negativa puede llegar
a tener un pilote de punta tiene, como se sefiald, como cota superior
el valor del producto de la adherencia entre suelo y pilote multiplicada
por el area lateral de éste. En la practica este valor de la adherencia
suele tomarse tqua! a! de la cohesién del suelo. En pilotes interiores
el calculo anterior suele ser conservador y, como se dijo, la sobre-
carga no puede exceder el peso de la arcilla de un volumen tributario
el pilote que puede ser valuado con cierta aprovumacion por simples
consideraciones geométricas.

L Zeevaert' ha hecho notar una consecuencia adicional de los
efectos de friccion negativa cuya importancia practica es quiza mayor
de lo que a primera vista pudiera pensarse. Este efecto consiste en lo
siguiente: al colgarse el suelo del pilote por friccién negativa, parte
del peso que gravitaba en la zona de la punta del pilote sobre el
estrato resistente se ha aliviado: si el estrato resistunte es de natu-
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FIG, IX-7 Pilotes da punfac afravaia do libremente log c’mentacidn
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raleza friccionante, esta disminucién de la presién efectiva conlleva
una disminucion de la resistencia al esfuerzo cortante y de la capa-
cidad de carga y, por lo tanto, propicia la penetracion del pilote
en el estrato de apoyo.

Los efectos dafimos en las estructuras vecinas, la pérdida de
capacidad de carga atil por friccion negativa y los peligros que
entrafia la penetracién diferencial de los pilotes en los estratos firmes,
han hecho pensar en soluciones que permitan manejar a los pilotes
de punta superando estos problemas, so pena de desecharlos como
cimentacidn posible en lugares en que existe enjutamiento de terrenos
blandos y friccién negativa.

La primera solucién que se ocurrié se ilustra en la flq 1X-7.

Se trata simplemente de construir la cimentacién de forma que los
pilotes la atraviesen libremente, de modo que no haya ningtin contacto
o unién entre ambos elementos. La estructura se carga entonces
directamente contra el suelo, el cual comenzara a ceder bajo su peso.
Esta cedencia hace que el suelo accione sobre los pilotes por un
mecanismo de friccién negativa, con lo que éstos toman por lo menos
parcialmente la carga de la estructura, con la correspondiente dismi-
nucién de las presiones efectivas en el suelo blando, asi, los pilotes
originalmente separados de la cimentacién llegan a trabajar con

.cargas importantes, haciendo ademas que los asentamientos de la

estructura disminuyan grandemente.
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Yiv'g de lg instalacién de un pilote de conlrol

Aunque el modo de trabajar la cimentacién anterior puede com-
prenderse facilmente, cualitativamente hablando, la cuantificacién de
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las cargas que tome cada pilcte o '2 prediccion de los asentamientos
diferenciales de la estructura son muy peco seguras, si no imposibles
de efectuar. En algunas estructuras con este tipo de cimentacion en la
Ciudad de México se ha observado. de hecho. un comportamiento
bastante imprevisible, tanto en lo que sc refiere a asentamientos dife-
renciales, como a penetraciones diferenciales en el estrato resistente.
La necesidad de controlar la carga en los pilotes y los asenta-
mientos diferenciales y totales de la estrictura llevaron al investigador
M. Gonzalez Flores' a su difundida idea de los Pilotes de Control.
Estos son. en esencia, pilotzs de punta del tipo que atraviesa libre-
mente la cimertacién, sobrz cuya taheza se coloca un puente unido
a la losa de cimentacion de la estructura; este puente consiste de una
vigueta de acero anciada a la losa con tornillos largos de acero. La
unién entre la cabeza del pilote y la vigueta del puente se establece
con un dispositivo formado por superposiciones sucesivas de placas
delgadas de acero y sistemas de cubos pequefics de una madera con
caracteristicas esfuerzo-deformacién especiales (fig- [X-8).
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FIG. IX-8 Esquema de la cabera de un piloiz de contre!

E! mecanismo arriba descrito tiene como finalidad hacer trabajar
al pilote a la carga que se desee, clato esté, siempie inferior a la
carga de falla Cada cubo de madera tiene una grafica esfuerzo-
deformacién con un rango plastico amplio (fig. IX-9). Cuando se
alcanza su carga de fa'la plastica previamente co crminada, puede

garantizarse que el cubo estd transmitiendo una cierta carga fija
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FIG. 1X-9.
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Gréfica esfuerto-deformacién en compresidn simple de un cubo de
utilizada en los pilotes de control

Pilotes de Control. Néfese el adificia separado del ferre-,;.o: permi-
tiendo realizar trabajos de recimentacién con comcdic




354 CAPITULO IX

a la cabeza del pilote, para un amplio rango de deformacion en el
cubo. Conocida la carga que se desea que tome el pilote bastard
dividir ese valor entre la carga de falla del cubo de madera para
determinar el nimero de cubos que han de colocarse por capa, entre
dos placas de acero. Como quiera que el sistema estd sujeto a defor-
macion, al cabo de un tiempo los cubos llegan al limite de deformacion
plastica, momento en que habrd que modificar la posicion del puente
y cambiar los cubos de madera. El lapso para estas operaciones
puede ampliarse si se colocan varias capas de cubos de madera.

E! objetivo fundamental de los pilotes de control es lograr que
la estructura baje simultaneamente con la superficie del suelo. La
carga transmitida por la estructura es tomada parte por el suelo y
parte por los pilotes. Si la estructura tiende a bajar mas aprisa de
lo que lo hace la supercficie de! suelo (se supone que el suelo esta
bajando por algun proceso de consolidacién independiente, por ejem-

plo el bombeo en el caso de la Ciudad de México), los pilotes se

haran trabajar a mayor carga, aumentando el nimero de cubos por
capa, con lo que se alivia la parte de carga transmitida directamente
al suelo y se frena el descenso relativo de la estructura: reciproca-
mente, si la estructura tiende a emerger respecto al terreno, los
pilotes se haran trabajac a menor carga, disminuyendo el numero
de cubos de madera por capa. de modo que la estructura transmita
mas carga al suelo, con lo que su asentamiento sc verda acelerado

Si la estructura desciende de un modo no uniforme con asenta-
miento diferencial. las técnicas arriba descritas podran aplicarse a
diferentes zonas del area de cimentacién, con lo que es posible igualar
los asentamientos.

La aplicacién de las técnicas descritas exige, desde luego, un nii-
mero de pilotes adecuado en la cimentacidn; con pocos pilotes la es-
tructura se hundira irremediablemente, ya que los pilotes no podran
sobrepasar su carga de falla; por otra parte, si el nimero de pilotes
es excesivo, puede llegar a suceder que la estructura emerja ain
cuando en la cabeza de los pilotes no se aplique carga,

IX-13. Grupos de pilotes

Como ya se ha indicado reiteradamente, el comportamiento de
un grupode pilotes es distinto del de un pilote aislado, tanto en lo
que respecta a capacidad de carga, como en lo que se refiere a asen-
tanuentos. Sioen el caso de un pilote solo, que es el que se ha venido
tratendo hasta ahora en este capitulo, las incectidumbres de discfio
son grandes todavia, en el caso de una agrupacién de pilotes que
constituya una cimentacion real, estas incertidumbres son tanto mayo-
res, que puede decirse que todo e! conocimiento tedrico del que hoy se
dispone no pasa de ser un marco de referencia que sirva para enca-
sillar debidamente el criterio y la experiencia del proyectista, que
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juegan un papel decisivo todavia en el logro de los buenos resultados
practicos. De hecho, se dice con razén que el disefio de una cimen-
tacién piloteada es mas un arte que una cuestién cientifica. en el que
factores tan primarios como el instinto del proyectista juegan un
papel preponderante; sin embargo, también es un hecho bien sentado
que son los hombres con mayor conocimiento tedrico y mejor infor-
macién general sobre el campo, los que logran sacar mayor partido
de experiencia e instinto. Es evidente, por otra parte, que cualquier
cosa que se piense o ejecute cn torno a una cimentacion réal debe
estar respaldada por un conocimiento exhaustivo de la estratigrafia
del suelo por pilotear. conocimiento que debe llegar a profundidades
suficientes. excedentes del valor ‘'del fuste de los pilotes en lo que
sea necesario (fig. IX-2).

Poco es lo que puede decirse con seguridad desde un punto de
vista tedrico, sobre capacidad de carga en grupos de pilotes Sin
embargo, existen algunas reglas que se admite genecralmente deben
ser cumplidas por toda cimentacién piloteada. Alquna de ellas se
trata en lo que sigue. .

En pilotes de punta apoyados en roca firme, no subyacida por
nmingun estrato compresible, la capacidad de carga de un grupo de
pilotes es igual a la suma de las capacidades de carga de los pilotes
individuales. siempre y cuando el espaciamiento entre pilotes sea
tal que la hinca de uno de ellos no interfiera con sus vecinos vya
hincados; esta interferencia puede ser haciéndoles perder e! apoyo
por levantamiento originado por el suelo que se desplaza en la hinca.
o por interaccién material de un pilote contra otro, por desviacion
durante el hincado. En la practica suele considerarse como espacia-
miento minimo razonable el de 2 o 3 diametros, medidos centro a
centro entre los pilotes. Los problemas de interferencia se eliminan
practicamente usando pilotes preexcavados, algunos de cuyos tipos
se describen en este capitulo.

En pilotes de punta apoyados en estratos resistentes no roco-
sos, pero no subyacidos por estratos compresibles, la capacidad de
carga del grupo es tanto mas parecida al caso anterior cuanto més
firme y rigido sea el apoyo; en general. para los estratos comunes
en que se apoyan pilotes de punta. puede decirse que la capacidad
de carga de un conjunto de pilotes es similar a la que se obtiene
multiplicando la carga seportada por un pilote individual por el
nimero de los pilotes. Sin embargo, existe una gran canridad de
incertidumbres todavia sin dilucidar, en especial si el estrato de apoyc
es de naturaleza friccionante. Por ejemplo. hay autores que opinan
gue un conjunto de pilotes pucde tener mayor capacidad que la que
se deduce del valor correspondiente a un pilote individual'™; la razén

.es que se supone que el conjunto de pilotes trabaja como una pila

equivalente que tuviera las dimensiones de dicho conjunto Otros~‘

1
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autores, por el contratio, suponen que en ocasiones la capacidad
del grupo es algo menor gre !a obtenida al multiplicar la carga de
un pilote por el nimero de eflos. -

Si debajo del estrato de apoyo hay suzlos blandos compresibles,
'a capacidad de carga de los pilotes esta limitada por la capacidad
de carqa de! estrato blando y scbre todo por los asertamientos que
en este caso aumentan considerablemente con 2l ancho del area pi-
loteada (fig. 1X-2).

No hay un método que pusda considerarse satisfactorio para
calcular los aseatamicntos de una cimentacion piloteada, apoyada en
un estrato bajo el que haya suelos compresibles. El método que
qeneralmente se aplica consiste en considerar la carga de la estruc-

tura aplicada en la punta dz los pilotes, como carga uniformemente

repartida en el acea piloteada (fig. IX-10).
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La dificultad estriba en valuar los esfuerzes que lleguen al manto
compresible desde el estrato de apove. El proczdimiento mas con-
servador seria suponer una distribucion de esfuerzos con s teoria
de Boussinesq (Capitulo 1) v con ella calcular los asentarientos
en la forma tratada en ¢! Capitulo . Esto equivale a2 ignocar el
efecto de losa que el estrato rexistente produce, per ol que los esfuer-
zos en el estrato subyaceate son menores que los calculados. Si se co-
nocen las prepiedades mecanicas de los estratos vesistentes y blandos
subyacentes. podria obtenerse una Jisimbucion de esfuerzos mas
aproximada utilizando la Tecria de Burmister (Capitulo 1I}.

En pilotes de friccidn, el efecio de giupo mas importante en lo
que se refiere a la capacidad de carga es la posihilidad d= una falla
de la cimentacién en conjunlay (fig, IX-11).
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FFIG. IX-1| Falla de ccajunto de una cimentuzidn con pilotes de fricciéa

La posibilidad de esta falla estriba en que la resistencia por ad-
herencia v friccidn en el area laterul del prisma de altura L, envol-
vente de los pilotes, sea menor que la summa de la resistencia de todos
los pilotes considerados individualmente. Si n es el namero de pilo-
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tes en la cimentacién, p el perimetro de cada uno, P el perimetro
del conjunto y [, es la adherencia entre pilote y suelo, supuesta igual

a la resistencia al esfuerzo cortante del material, el peligro de falla
de conjunto dejara de ser critico si se cumple la desigualdad:

npLf. < Pf.L
np < P _ (9-1)

de donde

lo que expresado en palabras da lugar a la conocida regla practica
de que no hay riesgo dominante de falla de conjunto siempre y
cuando el perunetro de! area ocupada por los pilotes sea mayor o
igual que la suma de los perimetros de los pilotes individuales.

Algunos autores toman en cuenta en el razonamiento anterior la
resistencia que otrece a la falla la base inferior del prisma formado
por el conjunto de los pilotes; huelga decir que la férmula 9-4 es
conservadora respecto a este criterio
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Falla de un conjunto de pilotes

En lo que se refiere a asentamientos de grupos de pilotes de
friccionr, pucde decirse que no guardan ninguna relacién con el asen-
tamiento de un pilote aislado. En general. el asentamiento de una
cimentacion piloteada con pilotes de friccidn es menor que ¢l que
se tendria si la misma carga se aplicase al nivel de la cabeza de
los pilotes. ditectamente sobre la wisma area yue se pilotea Por
supuesto que pueden imaginarse casos en los que la reyla anterior
no valga o que, inclusive, se invierta: por ejemplo, si la estratigrafia
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comprende una costra potente dura, bajo la que hay sueloc muy
blando, el efecto de los pilotes, al transnutir esfuerzos directamente
al suelo blando es contraproducente y se originan fuertes asznta-
mientos, quiza mayores que Jos que se tendrian sin pilotes. La razén
por la que los pilotes de friccién producen menor asentamiento que -
las cargas superficiales es doble; por un lado, los pilotes transmiten
una parte substancial de la carga a zonas profundas. en las que por
haber mayor presién inicial, el material es menos compresible; en
segundo lugar, al repartir la carga a lo largo de todo el fuste’ el
nivel del mayor esfuerzo transmitido al suelo es menor que si la
carga se transmitiera con una zapata. R

Eil"ampoco existe un método cientifico convincente para calcular
los asentamientos en grupos de pilotes de friccién: las reglas que
existen para ello estan “prefabricadas™ de modo que lleguen a resul-
tados que sean razonables de acuerdo con la experiencia de que se
dispone; después se les proporciona una apariencia mas o' menos
formal, que permita asociarlas con mas o menos éxito a alguna teoria
admitida. Algunas de esas reglas se exponen a conunuacion.

Quiza el método mas extendido para los fines practicos es el
debido a Terzaghi y Peck', segtun el cual la carga tomada por los
pilotes puede considerarse aplicada en el tercio inferior de los mis-
mos, como uniformemente repartida en el area piloteada, calculando
el asentamiento de ese nivel hacia abajo (Capitulos Il y IIl), como
si no existiese pilote alguno; ello implica la suposicién de que el
espesor de suelo correspondiente a los dos tercios superiotes de los
pilotes no se consolida. Los propios autores presentan este método
como lo que ellos llaman una soluciéon aproximada. En la mayoria
de los casos, la estimacién por este procedimiento resulta conserva-
dora; es decir, los asentamientos reales son menores que los calcu-
lados. Precisamente por esta razén, algunos autores han propuesto
considerar la carga uniforme equivalente aplicada al nivel de la
punta de los pilotes, con lo. que se reduce el espesor de material
consolidable y se obtienen asentamientos menores.

IX-14. Deterioro y proteccion de pilotes

En esta seccidon se trataran brevemente las causas mas comunes
que producen el deterioro de los pilotes y los procedimientos que
mas se han usado para la proteccién de los mismos. Primeramente
se tratara el caso de los pilotes de madera para sequir con los de
concreto y terminar con los pilotes de acero. ’

La calidad estructural de los pilotes de madera puede verse afec-

“tada por pudrimiento, por ataque efectuado por insectos u organismos

marinos, por abrasién mecanica y por accion del fuego.

A
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El pudrimiento de la madera es causade pur el desarrollo de
hougos en 'as -onas =2yjpnestss a periodos de humedecimiento 'y
secado alternativos. La temipezratura es otro facter que afecta el des-
arrolio de los hongos, considerandose que tewparacuias entre 20°C
y 35°C son las éptimas para su crecimiento. El pudrimicento de la
madera es practicamentc nulo st el pilote permitnece siempre seco,
stempre saturado o ha sido tratado quimicamente para impedir el
crecimiento de los hongos. Sin embargo, los tratainientos usuales tic-
nen la desventaja de proteger ia madera Gnicainente superficialmente,
por 'o que la parte interior esta evpuesta al pudrimiento una vez que
se produce alguna discortinuidad en su proteccion superficial (agu-
jeros, cortes o zonas desprotegidas por abrasidon mecanica).

La regla practica mas sequra es la de que el uso de la madera
en pilotes debe resttingiise a zonas bajo el nivel freatico minimo que
se tenga en la zona pileteada.

Puede considerarse Jue no existe ninguna variedad de madera
mmune al ataque de insectos y organismos vivos, de modo que el
Gnico procedimiento seguro para evitar el problema es el uso de tzata-
mientos preservativos adecuados. Desde luego esta forma de deterioto
es particularmente grave en pilotes sujetos a la acciéon de aguas de
mar, pues éstas suelen contener gran variedad de organismos que
originan detericro en la madera.

La proteccién de pilotes de madera se logra con dos métodos
basices, sujetos a multitud de variantes: o se envenena la madera
con substancias quimicas que la hacen inapropiada a la vida animal
o se la protege mecanicamente, por ejemplo cubriéndola con metal o
concreto.

Los principales agentes de deterioro en pilotes de concreto son
las svbstancias susceptibles de producir destruccién o ataque al con-
creto, tales como algunos alcalis, acidos o sales, la accién mecanica
de la congelacion del agua del subsuelo, la descompesicién quimica
del concreto, especialmente si estd expuesto a la accién de agua
salada y, finalmente, el manejo inapropiado en las operaciones de
izado y colocacian.

Los métodos de proteccion para pilotes de concreto cuando se
hacen necesarios, consisten en el use de pinturas, recubrimientos me-
talicos o de substancias como la gunita u otras similures.

El principal enemigo de los pilotes de acero es la cocrosion. Las
principales medidas para-evitarla son el aumentar la seccién, pintac los
pilotes con pinturas especiales o utilizar recubeimientos, sobie todo
de concreto. Modernamente se ha utilizado con gran éxito la protec-
cidn catédica, sujeta, por otra parte, a problemas de conservacion.

Todo lo anterior hace necesario efectuar inspecciones periddicas
a toda cimentacion piloteada, a fin de constatar sus condicioucs de
consery acion,

MECANICA DE SUELOS (I 361

,

IX-15. Pilas, cilindros de cimentaeién y cajones

Como ya se ha dicho en el comienzo d2 este c:pilulo,' !(35 ele-
mentos que dan titulo 2 esta seccién se distinguen de [os pilotes por
su famafio creciente sin duda tal distingo debe producis Jiterendias
mas fundamentales de conportanianto, pero éstas no estéa hasta aho-
ra suficientemente dilucidadas. por lo que los cruerios de calcuio
de capacidad dc carga y asentamizntos son los mismos cmpleados
en ptlotes

En e! Anexo IX-f se dan algunas indicaciones sobre estos ele-

mentos de cimentacion, sus métodos constructivos 'y s manejo en
general.

ANEXO IX-n

Férmulas dinamicas para la capacidad de cargu de pilotes
nincados al golpe

La primera formula dinamica que gans popularidad por su sim-
plicidad es la conccida con el nombre de [érmula del Engincering
News. presentada por Wellington en 18%83. La férmula se presentd
para ser usada en pilotes de madera hincados con mnartillos de cai-
da libre y se modifico mas tarde para su aplicacion a martilos
de accién simple y doble. La formula para martillos de caida libre
y de accién simple proviene de igualar la energia del impacto con el
trabajo de penetracion, mas las perdidas de energia que tengan lugar

Wh = Qus + Pérdidas
donde
W = peso del martillo
h = altura de caida

Qq = resistencia dinamica en la punta del pilote .
s = penetracién de la punta del pilote en el impacto considerado.

Si las pérdidas se expresan con ¢Qu. la férmula queda

a

Paca ¢l coso de martinetes de doble cfecto la farmula se modifica
al considerar vue la fuciza que produce el impacto es el peso del
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martillo mas el empuje del vapor, expresado por la presién de éste,
p. multiplicada por el area del émbolo, A. Asi la férmula queda

(W+Ap)h

-- Q= '——T:}_—E—— (9-a.2)

Obsérvese que ¢ tiene unidades de longitud; su valor, obtenido
empiricamente, es

¢ = 2.5 cm, para martillo de caida libre

¢ =0.25 cm, para martillo de vapor

¢ =0.25BP/W cm, siendo P el peso del pilote, para el caso de
martillos de vapor, si se considera la influencia de la inercia
y el peso del pilote en las pérdidas de energia.

Otra de las férmulas dinamicas mas populares, inclusive hoy en
dia, es la debida a Hiley?, en la que se trata de establecer -las
pérdidas de energia durante el hincado de un modo mas detallado.
En lo que sigue se dan los lineamientos basicos para la deduccion
de esta férmula.

En el momento del impacto, el martillo posce una energin que
corresponde a una cantidad de movimiento igual a su masa por su
vzlocidad en dicho instante. El primer efecto del martillo sobie el
pilote es una compresién de éste y al final de este periodo de com-
presion la velocidad del martillo y la del pilote seran la misma. Si W es
el peso del martillo, g la aceleracion debida a la gravedad y v
la velocidad del martillo en el momento del impacto, la cantidad
del movimiento del martillo en ese momento vale

M:-‘i}—v
g

Si M, es la cantidad de movimiento que corresponde a la energia
que el pilote absorbe al comprimirse, al final del periodo de compre-

sion la cantidad de movimiento del martillo se habra reducido en esta
cantidad y sera ~

M=M-M,

Tawhisu la velocidad del martillo se habrd reducido al fin del
periodo de compresidn al valor:

M M
v = ___.g. v —-*f-q ' (9'3-3)
W 1474
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Si se supone que el pilote tiene la posibilidad de moverse alg
hacial abajopy qug el efecto del hincado en el rebote hace que ;e
pierda el contacto del pilote con la tierra, entonces _1a cantidad de
movimiento del pilote al fin del periodo de compresion pugde Supo-
nerse igual a Mr y, por lo tanto, la velocidad del pilote serd
ve = f-‘il—ig- (9-a.4)
W,

donde W, es el peso del pilote. ' .

° Las veplocidadzs del martillo y pilote deben ser iguales al fin deql
periodo de compresién, por lo que las expresiones 9-a3 y 9-a.
pueden igualarse

Mq-g Mq-g ‘ ’

P — —— = e (9-a5)

Después del periodo de compresion el pilote se restituye, trc?tanég
de recuperar su forma original. Si e es el _coehcxentc_a ddedreIsttucxﬁo
del sistema pilote-martillo, entonces e_MT sera la magnitud de : 1.mp't.1‘=n
que causa la restitucion, por definicion de coeficiente de restftu.uot .
Asi al final del periodo de ‘restitucion, la cantidad de movimiento
del martillo sera

M’ =M —M;—eMs=M—Mz(1 +e)  (9-26)

Si v, representa la velocidad del martillo al final del periodo
de restitucion, se tendra

MH M‘I‘g
umz_WQ:u—W(1+e) (9-3.7)
de la expresion 9-a 5 se deduce que
My =i VW (9-2.6)

T e e ———=
TT W+ W,
Valor que substituido en (9-a.7) conduce a

-]
Uy =0 l ha -‘_V'“:‘W—: £ -

de donde
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Si v, es la vriocidad el pilote al final de! periodo de restitucion
y teniendo en cuenta que e¢n ese instante la cantidad de movimiento
que correspondz a la energia total absorbida por <l pilote es
M7 + ey, se tiene que

AMa(l + ey .
0, = — 7 v (9-a.10)

Substituyendo el valor dado por la ec. 9-a.8 para M, se tienc

que: .
_W(+e) _WteW
FTWE W, T WE W,

Con las velocidades v,, y v, del rartillo y pilote, respectivamente,
correspondientes al fin del periodo de restitucién, puede calcularse
la suma de las energias que se tien2n en esos elementos en dicho
momento, la cua! ya podra usarse en hincar el pilote en el suelo,
venciendo la resistencia de éste. Sin embargo, ha de notarse que
parte de esa energia se empleard aun en producir compresiones de
indole elastica temporal en la cabeza de acero que se le coloca
al pilote para el hincado, en el pilote y en el suelo.

Asi la energia disponible en el sisteina martillo-pilote, al fin de
la restitucion, sera:

1y

(9-a.11)

W . W _
Edzz_g(vm)"l" Tgp(v,.)‘ (9-a.12)

introduciendo las ecs. 9-a.9 y 9-a.11 en la (9-2.12) se llega a

E, = Wv=<VV—-eVV,,)= _W,v’<W+e‘rV>'-'_

2g W+ W, 29 w+ W,
”LI/'U’W-i-e'-’W,_Wv'-‘[ W,.(I~eﬂ):'_
29 W+W, T 2y WY W,

(9-a.13)

De la expresidn final de la ec. 9-a.13, teniendo en cuenta que
la energia del martillo en el momento del impacto fue E = W v:/2g
se tiene que la energia perdida vale

NEL W W)
2y W4 W,

(9-a.14)
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La energia disponible £, dividida entre la ene-gia total £, da la
eficiencia del goipe del martillo; puede verse en la pentitima 2xpre-
sién de las ecs. 9-a.13 que dicha eficiencia vale

W e,

w4+ W,

‘(9~a.15)

lo cual pucde escribirse

n= 1 L&
- w, W,
I+ W I+ W

El segurdo término del sequndo miembro de la ecuaciéa anterior
es despreciable normalmente en !a practica, dado el pequedo valer de
e* en la mayoria de los casos Si esto es asi, resultara

= (9-2.16)
% .

La ec. 9-a.16 indica la importancia de tener un martillo pesado
en comparaciéon al peso del pilote que se desce hincar; asi la relacion
W,/ W sera chica y la eficiencia del golpe, 1. sera grande. Este punto
ilustra el inconveniente mas grave de describir un martillo de hinca
por la energia de su golpe en kgm. En efecto, un cierto nimero de
kgm puede lograrse con un martillo muy ligero, cayendo de gran
altura o con un martillo muy pesado, que caiga de pequefia altura;
en ambos casos la energia puede ser la misma. pero la eficiencia del
golpe es tan diferente que puede decirse que los martinetes de mar-
tillo ligero son siempre inapropiados para la hinca y que debe
tenderse. en lo posible. al uso de maquinaria pesada que opere
eficientemente y ‘logre hincar pilotes en lugares en donde ello es
factible, perc donde equipo ligero fracasa inevitablemente, por su
baja eficiencia. )

La energia cinética en el momento del impacto (W /2g)¢* pro-
viene de la caida del martillo, por lo que puede escribirse

__H{ vi= Wh
2g

donde A es la altura de caida libre del martillo )

Si no hubiera pérdidas de energia en el impacto, no hubiera
pérdidas de naturaleza elastica y la eficiencia del golpe fuera 1005,
evidentemente podria escribirse-
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Qis=Wh

En un martinete real existe una eficiencia mecanica, e;. que se
debe a que el martillo va guiado y se roza en sus guias, a la resis-
tencia del aire, etc. Teniendo esto en cuenta, debera escribirse

Qd s = e W h
La energia del golpe esta, a su vez, afectada por otro factor de

eficiencia, 7, segin se vio y, en consecuencia, la ecuacién anterior
debera modificarse para tomarla en cuenta

W+ et W
st'anIWhZCIWh_W-}-—W,,_p (9-817)
de donde resulta:
WhrW 1y
Qi =¢, e 'V, (9-a.18)

W+ W,

Si la punta del pilote se mueve hacia abajo una cierta cantidad,
s. como resultado del golpe, la parte superior de la pieza metalica
que se coloca en la cabeza del pilote para su proteccién, se mueve
esa distancia mas una cantidad adicional ¢ = ¢, + ¢. + ¢, debido
a las compresiones elasticas temporales en el propio cabezal de
pioteccién, en el pilote y en el suelo.

Entonces se tiene que el trabajo efectuado por el golpe es en

realidad
Qa (s + %)

ya que el trabajo adicional efectuado contra las fuerzas elasticas
mencionadas es 1/2(Qgc).

Por lo tanto

Wh W+eW,

Q=W w, (9-a.19)

o. si se prefiere

Qs e, Wh W+ e W,

- = s+ 1/2{ci+ o +c3) W+ W, (9-a.20)

que es la férmula de Hiley, que se trataba de obtener.
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La expresién anterior, es valida, segin se desprende de su obten-
cién, para martillos de caida libre o de accién simple, Para martillos
de doble accién, la férmula se modifica substituyendo el valor W h
por el término E,. energia por golpe, proporcionada por el fabricante
de la unidad.

Las férmulas anteriores no son aplicables en rigor al caso de
pilotes hincados al rechazo en material muy duro o hincados sobre
roca dura, en donde la punta del pilote no se mueve libremente; sin
embargo, atin en esos casos, el autor de esta férmula sostiene que
con ella se obtienen resultados que no difieren mucho de los obte-
nidos con férmulas mas apropiadas, pero también mas complicadas.

En la férmula 9-a.20 el sentido detallado de los simbolos utili-
zados es el siguiente: '

Qu = Resistencia altima al hincado, supuesta igual a la capa-
cidad de carga dltima del pilote.
W = Peso del martillo que hinca al pilote.
h = Altura de caida libre de un martillo de este tipo o carrera
del martillo en uno del tipo de accién simple.
¢; = Eficiencia mecanica .del martillo de hincado. Los valores
que se recomienda en la practica en algunos casos fre-
cuentes son los siguientes: )
1009% para martillos de caida libre de control automatico.
75% para martillo de caida libre accionado con cable y
malacate de friccién.
85% para martinetes McKiernan-Terry de accién simple.
75% para martinetes Warrington-Vulcan de accion
simple.
85% para martinetes de doble accién McKiernan-Terry,
Industrial Brownhoist, National y Unién.
100% para martinetes Diesel.
80% para martinetes de accién simple B.S.P., semiauto-
maticos. .
W, = Peso del pilote y todos sus accesorios necesarios para la
hinca.

I = Longitud del pilote. Si en la resistencia del pilote al hin-
cado juega papel importante la friccién lateral, ! sera la
distancia de la cabeza del pilote al centro de las fuerzas
de resistencia al hincado.

e = Coeficiente de restitucién, que varia de cero en pilotes
con cabeza de madera deteriorada sin proteccion o en pilo-
tes con amortiguadores en la cabeza, a 0.55 en pilotes con
cabeza protectora de acero. Deberd usarse el valor 0.40
cuando la cabeza protectora en el pilote de acero-esté pro-
vista de un amortiguador poco resistente; 0.25 en pilotes
\de madera o de concreto con cabeza de madera.
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s = Penctracion del pilotz con el golpe. _
¢y = Compresion tempoeral de la cabeza del pilote y de su
proteccién; incluye la compresién de los sequidores, si los
hubiere, '
¢z = Compresion temporal de! pilote.
c: = Qd {9-a.21)

AR

c;: = Compresién del suelc bajo el impacin. Gscila de 0.5 cm

en suclos relaiivamente resistentes hasta cero en suclos
muy duros. Un valor normal es 0.25 c¢m.

A = Seccién recta del pilote. Si ésta no es constante, se debera

tomar un promedio entre los valores en la cabeza y en la
punta. En pilotes de concreto reforzado, precolados, debe-
ra transformarsz el area de acero a un area equivalente
de concreto.

£ = Méduio de clasticidad del material del pilote.

¢, varia de 0 a 1.25 cm, dependiendo de varios factores.
Valores altos de ¢, se tienen cuando el suelo es muy re-
" sistente, la cabeza del pilote tiene colchén amortiguador
de importancia y el pilote e¢s de concreto; ¢, es cero si el
golpe se le aplica directamente a un pilote de acero.

ANEXO IX-h

Pruebas de carga en pilotes

El dispositivo para dar la carga al pilote. una vez que éste esta
enn la posicién de prueba, puede sequir alquna de las siguientes

variantes:

]. Aplicacién directa de la carga, colocando un lastre sobre
una plataforma que descanse directamente en la cabeza del
pilote. ’

2. Aplicacién de la presion de un gato hidraulico cuya reaccién
la absorbe una plataforma lastrada, e! peso de una estructura
existente, una viga de acerc anclada al terreno generalmente
por medio de otros pilotes, ete.

3. Aplicacién de una carga por mecanismo de palanca, usando

una viga piloteada en un extremo a la que se carga en el
otro extremo.
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En !a fig. IX-b.l se mucstran esquemas de algunos dispositivos
tipicos.
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FIG. 1X-b.1 Dispositivos tipicos para pruebas de carga en pilotes (segin R. D. Chelis)

El lastre suele estar constituido por rieles, lingotes, bloques de
concreto, depésitos de agua o, simplemente, peso de tierra.

De los métodos empleados para la carga, ha de sedialarse la
dificultad de operacién que plantea el primero de los citados, espe-_
cialmente si han de seguirse, como es norma_ general, procesos de
descarga, muy engorrosos con el sistema del lastrado y muy expe-
ditos, por el contrario, si se usan gatos.

La secuela de realizacién de una prueba de carga en pilotes
consiste esencialmente en cargar al pilote en incrementos, hasta llegar
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FIG. IX-b.2 Diagrama de correlacién #pico entre cargae, asenfamiento y tiempo, en una

prueba de carga en un pilofe
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al valor maximo previsto en la prueba, generalmente del orden del
doble de lo que se estima que sea la carga de proyecto y en medir
por algin procedlmxento los asentamientos correspondientes en la
cabeza del mismo pilote.

Cada incremento de carga deberad dejarse el tiempo necesario
como para que el asemtamiento practicamente cese. E! asentamiento
de la cabeza del pilote se debe a deformaciones elasticas (recupera-
bles al retirar la carga) tanto en el suelo como en el propio pilote
y a deformaciones plasticas (que permanecen al retirar la carga)
del suelo. Estas deformaciones son las que causan generalmente los
asentamientos excesivos en las estructuras y son, por lo tanto, las que
deben evitarse. En una prueba de carga deben deslindarse los dos
tipos de deformacién, puesto que las deformaciones plasticas son las
que realmente interesa definir en la prueba. Para esto es necesario
efectuar procesos ciclicos de carga y descarga, durante los cuales
el pilote lleque a cargas maximas cada vez mayores. En la fig. IX-b.2
puede verse una grafica que ilustra resultados tipicos de una prueba
de carga.

En la parte a) de la figura se ilustra el proceso de cargar en
incrementos, detallando los tiempos en que se colocaron y anotando
los asentamientos que produjeron. Cada incremento se dejé un lapso
de 6 h sobre el pilote, lo que se supone fue suficiente para que
los asentamientos cesaran en todos los casos. La primera descarga
se efectud cuando la carga habia llegado al vaior de 35 ton; el
asentamiento del pilote en dicha descarga se recuperé totalmente,
lo que indica que era de naturaleza elastica. Al llegar, en el nuevo
proceso de carga, a las 100 ton se descargé de nuevo, quedando
ahora un asentamiento remanente de 0.4/ cm.

La tercera descarga ocurrié al llegar el pilote a las 150 ton,
con un asentamiento no recuperable de 1.75 cm.

En la parte b) dela figura se ha dxbu;ado la grafica carga-asen-
tamiento total, con linea llena; la graflca correspondiente a los
asentamientos plasticos aparece con trézo de punto y raya. Esta
dltima se obtuvo de los resultados de 1a parte a) de la figura, que
permitieron trazar en forma aproximada|las trayectorias de descarga
(de las que sélo se.conocen el primero Y el ultimo puntos). Con la
deformacién permanente en carga cero Y el valor de la carga a partir
de la que se descargé el pilote se obtienen puntos sobre la curva de
asentamientos plasticos. En la parte b) de la figura: se ilustra la
obtencién del punto correspondiente a la carga .de 150.ton.’ R

Una vez obtenida la curva de ‘asentamientos totales y plasticas -

contra la carga pueden suceder dos cosas. Primero, que en las curvas
se defina el punto de falla por un quiebre tan evidente, que no kaya
duda respecto a la carga de falla. Enl este caso, lo tnico que se
requerira para determinar la carga de trabajo del pilote sera escoger

b

»
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un factor de sequridad adecuado para dividir por él la carga de
falla; este factor de seguridad es frecuentemente del orden de 2.

Existe un segunds coso mis freciente, en el que no es facil
determinar el punto de falls, debido a lo yradual del cambio de
pendiente de las curvas asentamiento-carga. En este caso es preciso
definir lo que se considerara carga altima de! pilote por medio de
algdn criterio conveniente, y hasta cierto punto, arbitrario. Existen
varias reglas de esta naturaleza; las menos estan elaboradas para
aplicarse sobre la curva del asentamiento total, las mas se refieren
a la curva de asentamientos plasticos. Algunas de las reglas de ma-
yor usc actual se mencionan a continuacién:

1. Determinese la carga para la cual, en 48 h corresponda
un asentamiento permanente no mayor de 0.5 cm y dividasc
ese valor por un facter de seguridad de 2, obteniéndose asi
la carga de proyectc. {Departamento de Carreteras del Esta-
do de Louisiana, EE.UU., y Departamento de Obras Publicas
del Estado de Nueva York, EE. UU.).

2. Hagase la prueba hasta aplicar una carga doble que la que
se desee que soporte el pilote en la obra. La prueba se consi-
derara satisfactoria cuande dicha carga no produzca un asen-
tamiento total neto mayor de 0.025 ¢m por cada tonelada
de ‘carga aplicada, midiendo el asentamiento al retirar la
carga, después de 24 h de permanencia {Cédigo de Edifi-
cios de la Ciudad de Nueva York, EE. UU.).

3. Obtenida la curva carga-asentamientos plasticos, tracense tan-
gentes a sus tramos inicial ¥ final; la carga correspondiente
a la interseccién de los dos trazos, dividida entre un factor
de sequridad de 1.5 6 2 sera la carga de proyecto.

4. Obténgase el punto en el que 2! asentamiento total comience
a exceder de 0.125 ¢m por cada tonelada de carga adicional
o en el que el asentamiento plastico comience a exceder de
0.075 cm por cada tonelada de la mismz carga. La carga
correspondiente a cualquiera de esos puntos se considera la
tltima del pilote; para obtener la carga de proyecto, su valor
debera dividirse por 2, si el pilote trabaja bajo cargas estati-
cas o por 3 si ha de estar sujeto a cargas dinamicas. (Dr.
R. L. Nordlund, Comnpaiiia Raymond de pilotes de concreto).

ANEXO IX-¢

Algunos tipos comunes de pilotes precolados apropiados para
ser hincados al golpe

Los pilotes de concreto apropiados para ser hincados a golpes
suelen ser de secci6n rectangular o circular, con calibres compren-

- *
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didos usualmente entre 30 cm y 60 cm; sus longitudes oscilan entre
8 6 10 m como limite inferior y 30 m o algo mas, como superior.
Estos pilotes requieren lugar de colado, tiempo para curado, espacio
para almacenaje y equipo especial para izado y manejo. Frecuente-
mente se cuelan en tramos mcnejables, que se unen en la posicién
de hincado por medio de juntas cuya resistencia garantice amplia-
mente la del conjunto.

Los pilotes pueden ser simplemente reforzados o presforzados.

A continuacién se descnben algunos tipos especiaies de pilotes
que han sidc usados en la practica de las obras.

a) Pilote presforzado tipo Raymond
Muy apropiado para grandes longitudes de pilotes quz,han
de soportar grandes cargas. Los pilotes se hacen de seccio-
nes de concreto con armado longitydinal y espiral de 5 m de
longitud, aproximadamente. A lo largo de todo el piloteccoin-
cidiendo en todas las secciones, existen perforaciones proximas
a la periferia de calibre suficiente para contener a los alam-
bres longitudinales de presfuerzo, los que, armado el pilote, se
tensan con gatos y se sujetan rellenando las perforaciones con
mortero de cemento.
Estos pilotes pueden llegar a didmetros de 1 m aproxima-
damente.

b) Pilotes Hawcube
Estos pilotes son una patente inglesa. Consis-
ten en tramos de concreto precolado de 1.5 m
a 3.0 m de longitud, que se van hincando y
uniendo por machihembrado ayudado por mor-
tero. Contribuyen a evitar dificiles maniobras
de manejo, inevitables en pilotes largos.

|'u Yk

c) Pilotes Gigantes
Estos son pilotes de concreto protegidos por
canales de acero que hacen de camisa (fig.
IX-c.1).

Los canales protegen al pilote de los golpes
del martinete, absorbiendo una gran parte de
la energia del impacto. Ademas embonan -con
una zapata de acero que cubre la punta del
pilote, lo que sirve para transmitir la energi:
del impacta directamente a la punta, con lo
que. se logra mayor éficiencia de hincado 'y
los pilotes puede alcanzar mayores profundi-
dades o pueden usarse eficientemente marti-

EIG. 1X-C.I Pilo- netes de menor energia de hincado. El golpe
te Gigonfe se da en un cabezote de acero directamente co-
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nectado a la armadura de canales. Al término del hincado se
extraen los canales halandolos; el hincado de pilotes adya-
centes elimina posteriormente el espacio vacio dejado por
la remocién de los canales.

ANEXO IX-d
Tipos de pilotes colados en el lugar

Como se dijo en el cuerpo de este capitulo hay una gran variedad
de tipos de pilotes colados en el lugar, la mayor parte sujetos a
patente. Los pilotes pueden construirse sin ademe permanente o con
¢l; los primeros se usan donde no se derrumbe o cierre la excavacién
previa que se haga para la construccién del pilote, en donde el agua
no anegue a la misma y en donde no se perjudique a un pilote recién
construido al efectuar las excavaciones para los pilotes vecinos. Este
tipo de pilotes tiene la ventaja de no precisar espacio de almacenaje,
ni equipo para su manejo; ademas, no estan sujetos a dafios por
maniobras de manejo o por hincado.

A continuacién se describen brevemente los tipos mas comunes
de pilotes colados en el lugar sin ademe permanente.

a) Pilote McArthur de concreto comprimido. Pilote Western
Este pilote puede construirse hasta un didmetro del orden
de 60 cm en forma satisfactoria a través de cualquier suelo,
siempre que no ceda lateralmente cuando el concreto sea
presionado. )

El equipo de construccién comprende un ademe tubular y un
émbolo que ajusta bastante bien en su interior. El procedi-
miento de construccidon es el siguiente: en primer lugar se
hinca el ademe circular con el émbolo bajado hasta su parte
inferior; logrado el nivel deseado, se retira el émbolo y se
rellena el ademe de concreto; en seguida, se extrae el ademe
por traccion, asegurando al concreto con el peso del émbolo.
para evitar que sea arrastrado hacia afuera, (fig. 1X-d.1).
Los pilotes Western son una variante de los anteriores en la
que se acciona e! émbolo con un mecanismo de poleas, de
modo que al ser extraido el ademe utilizando el martinete
de hinca, dicho mecanismo hace que el émbolo presione al
concreto para garantizar que éste quede en posicién dentro
del ademe, sin arqueo y sin arrastre, cuando éste es extraido.

b) Pilotes de concreto comprimido con base ampliada
Estos pilotes tienen ventaja en lugares en que el estrato resis-
tente es relativamente delgado y no es muy profundo; la base
ampliada da menores esfuerzos de contacto, haciendo el papel
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de una zapata. También son itiles para lograr un buen apoyo
en estratos de roca muy inclinada.

El equipo utilizado incluye un ademe tubular hueco, con un
émbolo interior que ajuste bien con él. La operacién para
formar al pilote es la siguiente, (fig. IX-d.2)

Se hinca el ademe con el émbolo metido hasta el fon-
do: a continuacién se levanta el émbolo hasta retirarlo del
ademe y se llena éste hasta una cierta altura, asegurando el
concreto con el émbolo y se rehinca el ademe, con el émbolo
de nuevo llevado hasta el fondo, a través del concreto fresco,
con lo que se produce la ampliacién de base caracteristica de
estos pilotes. Se retira ahora otra vez el émbolo y se rellena de
concreto todo el ademe. Finalmente se retira el ademe con
presion hacia arriba, a la vez que con el émbolo se da sobre
el concreto la suficiente contrapresién hacia abajo para garan-
tizar que el concreto no sea arfastrado.y que el pilote resulte
bien conformado. - ’ . :
Las operaciones anteriores y la calidad del suelo condicionan
la ampliacién que se obtenga: formas alargadas son preferi-
bles si el pilote ha de penetrar algo en un estrato de suelo
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FIG. IX.d.2 Pilote de concreto comprimido de base ampliada

resistente; formas aplanadas dan buen resultado para apoyo
en roca. :

En los pilotes McArthur de concreto comprimido y con base
ampliada, ésta se forma dando golpes al concreto que se vacid
en el ademe, en lugar de rehincar el sistema ademe-émbolo
a través de &l. Existe también un tipo similar de pilote
Western.

Pilotes Simplex
Este tipo de pilotes se puede hincar a través de suelos blandos
o relativamente duros. Se requiere que al retirar el ademe

quede formado un buen molde para el vaciado de concreto, .

por lo que debera colocarse un ademe interior ligero en el
caso de que la consistencia de! suelo no garantice dicho molde.
En la fig. IX-d.3 sc muestra esquemadticamente la operacion
de cnnstruccién, en la que debe notarse que la punta del
dispositivo de hincado se pierde en cada pilote.

Este tipo de pilotes es usado frecuentemente en Inglaterra.

MECANICA DE SUELOS (II) _ 377

3

RN

Q@'\-\ COREEY

‘/ ////glk\\ AN
Z

) -
-

SUELO
BUY COMPACTO

X
ST

XTTCIX

SCTTTYICY

2

H
1A

TINT

# I

éi}y

fus

FIG. 1X.d.3 Pilote Simplex

.d) Pilotes Vibro

Son estos pilotes apropiados para ser construidos a través de
un suelo que, aun siendo blando tenfqa la consistencia nece-
saria para que el concreto no se difunda lateralmente a su
través. Los pilotes suelen hacerse de concreto reforzado, con
un armado que usualmente es objeto de especificacién previa.
El dispositivo de fabricacion es analogo al! de los pilotes Sim-
plex; la extraccion del tubo y la formacién del pilote se logran
or medio de golpes del martillo hacia arriba y hacia abajo.
%n el golpe hacia arriba, el ademe sube algo y una parte del
concreto que lo llena fluye hacia abajo y lateralmente para
llenar el espacio anular dejado por la parte del ademe gue se
movi6; en ese golpe hacia arriba, se supone que el pesc de la
columna de concreto es suficiente como para que no haya
arrastre del material; durante el-golpe hacia abajo, el ademe
y la columna de concreto suprayacente actian como un -
pisén que compacta al concreto a nivel inferior. El golpehacia
abajo se da con menor carrera que el ascendente, con lo que
resulta un desplazamiento neto del ademe hacia arriba. Los
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golpes se dan a razén de 80 por minuto y la velocidad de
ascenso del conjunto es de 1.20 m por minuto.

El pilote Vibro resulta, a!l fin de la construccidn, de superficie
lateral corrugada y logra una buena adherencia con el suelo
circundante.

A continuacién se describen brevemente algunos tipos de pilotes
colados en el lugar que requieren ademado permanente. Se usan
generalmente alli donde surjan los inconvenientes mencionados al
arincipio de este Anexo. El ademe permanente es generalmente de
iamina delgada corrugada y va colocado dentro del ademe de hinca,
nas pesado, que posteriormente se remueve. Frecuentemente, la falta
de confinamiento lateral sequro hace necesario usar pilotes de con-
creto reforzado.

En general, estos pilotes se forman de modo similar a los que
no requieren ademe permanente y que fueron tratados en parrafos
anteriores de este Anexo. La diferencia estriba en que ahora se
introduce en el ademe de hinca y una vez colocado éste, el ademe
iigero y generalmente corrugado de que se hablé, antes de vaciar
el concreto, Pueden asi fabricarse pilotes similares a los tipo Mec
Arthur o a los de base ampliada que se describieron, dependiendo
de la técnica particular que se siga en cada caso. Sin embargo, exis-

t2n ahora algunos tipos de interés especial, que se mencionan en lo
nue sigue

1) Pilotes Button-Bottom
Se utilizan cuando se desea un incremento en el area de apoyo
ael pilote. Se han llevado a profundidades de 30 m con
facilidad, soportando cargas del orden de 50 ton o algo
mayores.
Hincado el ademe exterior hasta la profundidad deseada,
llevando en su extremo inferior una zapata independiente de
concreto precolado que se pierde en cada pilote, se introduce
el ademe corrugado permanente hasta su fondo; este ademe se
fija a la zapata por un dispositivo especial que atornilla am-
bas partes. Realizada esta operacién el ademe se rellena de
concreto y se extrae el tubo de hinca sin peligro, gracias a la
fijacién del ademe interior. (fig. 1X-d.4).
Este tipo es patente Western.

b) Pilotes Raymond con ademe metalico delgado hincados con
mandril
Estos pilotes pueden usarse tanto para trabajar por punta
como por friccién y en cualquier clase de suelo. El ademe
corrugado es hincado por medio de una pieza, denominada
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FIG. 1X-d.4 Pilote Button-Bottom

mandril, que penetra en su interior, adoptando su forma y
que se extrae una vez alcanzada la profundidad deseada
(fig. 1X-d.5).

El ademe puede ser inspeccionado una vez colocado y an-
tes de ser rellenado con concreto, que puede ser simple o
reforzado.

Recientemente se ha utilizado una variante del pilote presenta-
do en la fig. IX-d.5, en el que se adopta una forma telescopica
para el ademe y correspondientemente para el mandril interior, con
tramos de diametro cada vez menor segin se desciende a lo largo
del fuste del pilote.

ANEXO IX-e

Pilotes hincados a presién o preexcavados

a) Pilotes preexcavadgs .

Estos pilotes son sumamente ventajosos cuando se trabaja con un
suelo blando que se desplace lateralmente durante la hinca de un pi-
lote, perjudicando a otros previamente hincados; también lo son cuan-
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FIG. IX-d.5 Pilote Raymond
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do existe un gran nimero de pilotes muy préximos, con lo que
se presenta el peligro de levantar y desplazar a un pilote ya colo-
cado con el hincado de otro vecino. El método de la preexcavacion
es también ventajoso cuando se trata de construir pilotes de gran
didmetro, ;

Basicamente, estos pilotes se construyen siguiendo los lineamien-
tos que se describen a continuacién (fig. [X-e.1).

Se hinca un tubo de acero con punta biselada hasta el estrato
de apoyo; se extrae el tubo con el material que quedé en su interior.
El material se vacia elevando el tubo y colccando un mandril fijo
en su extremo supericr que impida que el material suba con el tubo.
Después se vuelve a meter el cilindro con ¢! mandril en su interior
hasta el nivel de apoyo; se extrae el mandril y se llena el cilindro
de concreto: en sequida se presiona el mandril sobre el concreto v
se extrae el tubo.
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FIG. IX-e.1 Pilote preexcavado

Si el hueco de la excavacién se cierra al sacar el tubo o si hay
dificultades de hincado al tratar de meter el tubo de tna vez, puede

. trabajarse con dos tubos, uno dentro del otro, retirando en tramos

el interior, vaciandolo y volviéndolo a hincar otra fraccién; durante

" estas operaciones, el tubo” exterior actda como ademe, qué puede

finalinente retirarse o ser dejado permanentemente.

o™
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b) Pilotes Miga ‘ 3

Estos son pilotes hincados a presién en pequefos tramos de
unos 50 cm de longitud. Son muy itiles para trabajos de recimen-
tacién en que se disponga de poco espacio de maniobra. Las seccio-
nes, generalmente cuadradas o circulares, tienen un hueco en gl
centro de unos 8 cm de diametro; este hueco sirve tanto para veri-
ficar la construccién del pilote, como para armarlo al fin del hincado.

El método de construccién consiste en hacer una pequefia exca-
vacién en cuyo fondo se coloca la primera seccion del pilote con
punta metalica, que se presiona con un gato para lograr su hincado;
en trabajos de recimentacion, la reaccion del gato la da la estruc-
tura existente. Hincada la primera seccién, se le une una segunda,
por medio de un collar de acero, repitiéndose esta operacién el ni-
mero de veces que sea necesario,

Este tipo de pilote estad patentado por la compaiiia Franki.
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FIG. 1X-8.2 Pilote Franki

c) Pilotes Franki )
Estos pilotes tienen la ventaja de poseer una base ampliada, de
modo que transmiten esfuerzos menores, a misma carga, lo que es
conveniente si el estrato resistente no es de mucho espesor. Otra ven-
taja radica en no precisar gran espacio de maniobra, pues el marti-
o de hinca corre solo dentro del tubo que sirve de ademe al pilote.
El procedimiento de comstruccién es el que se menciona en lo

que sigue (fig. 1X-e.2):
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En primer lugar se coloca la primera seccién del tubo de hinca
sobre la superficie del suelo, parcialmente llena con una carga de
concreto seco. A continuacién, se goipea el concreto con un martillo
de caida libre, haciéndolo penetrar en el suelo, seguido del -tubo.
Una vez que se ha alcanzado un nivel un poco por encima del de
desplante, se fija el tubo por medio de cables y, por medio del mar-
tillo, se fuerza al tapén de concreto hacia abajo y hacia fuera del
tubo, colocando mas concreto, siempre golpeando con el martillo;
asi se forma la base ampliada del pilote. Formada la base, se va
vaciando concreto en el tubo, golpeandolo con el martillo, a la vez
que se extrae lentamente el tubo.

Como su nombre lo indica, este pilote es manejado por la Com-
pafiia Franki.

d) Pilotes hincados por rotacion ) _

Son estos pilotes de concreto con agujero longitudinal en el que
se aloja una barra, en cuyo extremo inferior, fuera del pilote va una
hélice de didmetro mayor que' el del pilote. Por rotacién, el pilote
alcanza el nivel deseado, tras lo cual se retira la barra y se rellena el

"agujero del pilote con concreto. La hélice se pierde en cada pilote.

ANEXO IX-f
Pilas, cilindros de cimentacion y cajones

Como ya se ha dicho en este mismo capitulo, no existe entre
pilas y pilotes una diferencia mas substancial que su didmetro; ya se
establecieron al respecto los limites que la costumbre suele fijar para
diferenciar ambos elementos. La capacidad de carga y los asenta-
mientos en pilas pueden establecerse en la misma forma descrita
para los pilotes. .

Las pilas suelen ser preexcavadas a mano o con maquinaria espe-
cial, pues sus dimensiones prohiben su hinca a golpes. El procedi-
miento denominado del pozo seco consiste simplemente en fabricar
manualmente un pozo hasta el estrato resistente, convenientemen-

te ademado y de dimensiones tales que un hombre por lo menos -

"pueda trabajar en su interior; como su nombre lo indica, el método
s6lo puede aplicarse en terrenos secos o en los que las filtraciones
sean muy pequeiias. El llamado método Chicago es una variante
del anterior, en la que se va excavando el material hasta una pro-
fundidad del orden de 1 a 2 m, seqiin su consistencia; la excavacién
se adema con largueros verticales de madera, que se mantienen con
anillos de acero; se continiia después la excavacién, repitiendo las

*
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operaciones de ademsaco en cada tramo; al alcanzar el nivel de
apoyo, suele ampliarse 1z base, para mejorar el poder portante del
elemento; el hueco asi producido, se rellena de concreto. Si las fil-
cracicnes de agua resultan grandes puede usarse e! metodo Gow
en el cual se van introduciendo en el terreno secciones tubulares de
acero, telescopicamente, excavando a mano e! material que va que-
dando dentro de cada seccién (fig. IX-f.1).

Los métodos de excavacién a mano resultan muy costosos en la
actualidad, por lo cual s¢ han desarroliado altimamente maquinas
capaces de construir pilas, que ademas no tienen la limitacién que
la presencia de agua impone a los métodos manuales. Entre éstas
destaca la maquina Benoto, de patente francesa, ‘que fabrica pilas
de! orden de 1 m de diametro.
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o) Excavada por el método Chicago
b} Excavada por el método Gow

La excavacion se realiza hincando un tubo exterior resistente, del

que se va extrayendo el material usando una cuchara de almeja.
El tubo se hinca con un efecto combinado de presién y rotacion al-
ternado, con lo que se asegura -que no se adhiera al suelo. Al termi-
nar la perforacidon se vacia dentro concreto,-a la vez que se extrae
la tuberia de perforacién.

Los cilindros son secciones circulares de concreto reforzado, que
por su mayor didmetro (superior generalmente a los 3 m) se cons-
truyen huecos. El procedimiento de construccién consiste en colocar
sobre el terreno el elemento, excavando en su interior con una cucha-
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ra de almeja para retirar el material; e} cilindro va descendiendo a
medida que se retira el material bajo ¢, hasta llegar al estrato resis-
tente. La penetracién se facilita con punta biselada o cuchilla de
acero en la parte inferior. Cuando son de gran longitud {y se han
llegado a construir de 40 m) se construyen por tramos, colando
cada seccién sobre la superficie, monocliticamente unida a la parte
que se haya hincado con anterioridad, Frecuentemente, en cilindros
largos, se hace necesario lastrarlos a fin de vencer la friccién lateral
que se opone a su descenso; en otras ocasiones se utilizan chiflones
para el mismo fin. Una vez colocado el elemento en posicién se cuela
un tapon en su parte inferior y una tapa en la superior, quedandao

el interior hueco.
La capacidad de carga y los asentamientos de estos elementos

se pueden estimar con los métodos descritos para pilotes, con las
mismas incertidumbres analizadas en aquel caso, incrementadas in-
clusive ahora, por la falta de pruebas a escala natural, pues por ser
los cilindros de cimentacién elementos mas costosos que los pilotes,
son mas escasas en la literatura las descripciones de pruebas de
carga en cimentaciones construidas con ellos.

Los cajones de cimentacién. como se dijo en el cuerpo de este
capitulo, se distinquen de los cilindros sélo por su forma paralele-
pipédica. Las técnicas para su construccién y manejo se describen
brevemente en lo que sigue, debiéndose observar que mucho de todo
ello es aplicable también al manejo de cilindros.

Pueden distinguirse dos casos que obligan a adoptar técnicas
diferentes: que exista o no un tirante de agua en el lugar de colo-
cacién del cajén. Si no hay agua, el cajén de una o varias celdas
puede hacerse como se describié para el caso de los cilindros, extra-
yendo el material de su interior y colando el elemento en tramos, a
medida que se va hundiendo en el subsuelo. Obviamente, las celdas
deben tener las dimensiones apropiadas para permitir la excavacién.
En cajones muy altos ess frecuente también recurrir al lastrado o al
chiflonaje para vencer la friccion lateral.

Cuando en el lugar’existe un tirante de agua, puede recurrirse
a dos técnicas distintas. En la primera se lleva flotando al lugar
un molde de acero, que constituird la seccién inferior del cajén; el -
molde reproduce la forma del cajén, de modo que los futuros muros
de las celdas de éste aparecen como camaras huecas entre dos lami-
nas de acero en aquel. Ya en el lugar se vacia concreto en el molde,
para ir colando los muros de las celdas del cajén; este concreto sirve
de lastre y hace que el molde de acero descanse en el fondo. Ya en
esta posicion, se trabaja excavando el material dentro de las celdas,
con lo que el cajéon es llevado a la profundidad deseada bajo el fondo
del rio, lago, etc. Por supuesto el molde debe tener una altura algo

25—Mecinica de Suelos I
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mayor que el tirante de agua en ei lugar; si este es muy grande, el
molde podra formarse por secciones, conforme se va hundiendo.

En la sequnda técnica, se coloca un tablestacado de acero que
sobresalga del agua y que encierre la zona de construccion. El espa-
cio interior se va rellenando de arena, hasta que ésta sobresale del
agua, a modo de isla. Asi se logra hincar el cajén como si no hubiera
tirante de agua.

En el cajéon neumatico, el trabajo en seco se logra creando por
medio de aire a presién una cadmara de trabajo en su extremo infe-
rior. La técnica esta limitada por la presién que soportan los traba-
jadores que ocupan la camara y excavan al tetreno bajo el cajén,
hasta llevar a éste a su posicién final. E! factor anterior hace que
las profundidades en que se usa el método oscilen entre 10 y 30 m.
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3.1 La aproximacidn R
3.2 Circulacidén Oceinica
Guif Stream + Kuro Shio
3.3 Tormentas Tropicales
3.4 Ecuaciones Ciclostrdficas

ESFUERZOS SOBRE ESTRUCTURAS

4.1 Corriente

4.2 Viento

4.3 Forma del Esfuerzo

4.4 Estadistica

4.5 Fluctuaciones.- Resonancias



La platica presente, tienz .por objeto exponer ‘los efectos de los movimien--

tos marinos y

atmosféricos sobre las estructuras, asi como los principios -

tebricos de dichos moevimientos.

En general, el estudio tanto de la estructura de los movimientos marinos o

mo atmosféricos cae dentro del campo de la mecdnica de fluidos o tal vez den

tro del campo
primera parte
algunos temas

ner las leyes

de la mecdnica de los cuerpos deformables. Por esta razdn, ia
estad dedicade a exponer brevemente estos principios, se tocara
de elasticidad para desarrollar paso a paso las teorias y expo

de la fisica y finalmente llegar a la circulacidén de la atmds-

fera, el oceano, a hablar de ciclones tropicales y el efecto de todos estos

factores en las estructuras fuera de la costa.

1.2 ELASTICIDAD

a Vector Esfuerzo

Se define el vector esfuerzo como

F = lim (TAA)
AA®O AN
Tipos de fuerzas

1. Fuerzas de Superficie. Todas las fuerzas que actllan sobre la superfi-

cie

2. Fuerzas de cuerpo. Todas las fuerzas proporcionales a la masa contenida

en el volumen elemental Av



.- Tensor Esfuerzo

3¢ define como O',)_d' 64
X3
633
CROMPOVELIED NORWALES 1
$u, d22, ¢33 b G
LY ’j-‘—
PHELERZOT CORTALTES £ 0w Vlﬁ‘u
2 —

e;{;,_‘j cubNbo (g9 Kz

X\

Relacidn entre el densor esfuerzo y el vector esfuerzo

Tf?): Vector esfuerzo en el punto P

(;; ‘= Tensor esfuerzo

"'1:4; =Fuerza de cuerpo en el punto P

O{ = Area de la casa ABC del Tetraedro elemental

El area normal al eje Xi, tendria una &rea
1= o eos (xpni)=olni

Las fuerzas que actllan en ABC son:

(T;L("’-;- €i) X
oo

o (Fi'*'élé) '/5 e J donde. -é-l—«-o( ¢s el velumen

’ Fara el QQuilibviO._



(T,;_(")-i- E_‘j,) A +<"‘0£§ +6J.L)Q(J +(FJ.+€'),_) y5 w:::-— o
a(J::'.aLHJ, =" A'Nicle. cn—lw. o \{ e Faea o\"lm!@.

cuando W—=0 L

-T—,;n-:. 03,« Vlji

Se puede demostrar

1. Para equilibrio de momentos
0= Tla
2. Existe cuando menos un sistema tal que

Gi=0  pafs &%)

que es llamado eje principal

3. Sl Ci‘;\}=o C:ua\no(o L:I:J a.n-leme.zs
g.,= O-?-.‘z..: 0-;3: 0" en es-!e Pu,mle:

5. G“-J = es un tensor cartesiano

DEFINICIONES

1. Un fluido es una materia tal que en los puntos en que GL-'.@I:O G—#l)

existen movimientos continuos, no importa que tan pegueno sea (r,t.J

2. Un s6lido es una materia que admite esfuerzos @J:O(&#j} vy aln
permanece en estado de reposo.

3. Fluido perfecto.Se define como aquella materia que en cada punto y

.cada orientacién el esfuerzo constante es cero - .
Uij= - J.LJ ( Pj,,()



1.4 Descripcién del Movimiento de un Fluido.

A Xi (Y10, X0 ,X30,5)
| (Xio , Xzo,Xz0)
POSICION NIEIAL e o s et

3t
Descripcidn Lagrangiana
F O Xz, X3, 8) -
/ ‘ F(A+iE tHAL)
X Yit-U At :
t t+ At

F (L VAL L+ at) = #(w,t)%{%% VAL +RE AT

dF _ D*f.'_F oF
At Xt ot

Ot oxt ot DT
B Dt — o

perivada material ’

Derivada siguiendo el movimiente

Descripcién Euleriana



1.5 Ecuacidn de Continuidad

Se acepta la ley de conservacién de masas

m = masa dentro de la superficie cerrada de S.
m::flodv
v
masa de filuido anadida a V por unidad de tiempo
=]PV‘-F: de
S

cambio de masa por unidad de tiempo

om Bt{(ac\v

Po) /Pav_:_.fﬁ&n?\cls
ot s
Vv
Por el teorema de la divergencia

[prde=(v(p7)dY
; v

— - C dv=
+$V.(ﬁw)¢l\l+i—%{- ‘\ o

pdivT+(FV)p+ %{““ ©
T




o div ¥ ST

DL

D

1. Fluido incompresible —_-ZP—: o

D

N- V=0
2. Mov. continuo -E-—P-:O .
2t
V.- pV=0 |

1.6 Viscocidad

Ley de Friccidn de Newtcen

CT=u dd ;L es el esfuerzo constante
Aq )
¥ es coeficiente dindmico de visceocidad

Pasa el aire—o{ = 0.001702 (1+0.90329T+O.000007T2)
dinas sec. cm

0.01779 5
1+0.03368T+0.00022T

Para el agua
Tensor esfuerzo para un fluido viscoso
D Fij=—p Sij + CA] , ()

G:'-J L1 —P"S"J son simétricos GLJ tambi&n es

simétrico (tensor cartesiano)

ol



2) La Ley de Newton sugiere

Cij=A;jRe € k2

G_KQ::-L (_a—K.\F + _@__U_-g )elfe es también un tensor
L V3xe B)(ﬁ 4 cartesiano simétrico

’?J«j Ko es un tensor simétrico de rango 4 (simétricc en los

indices £/
(W

Definicién. Un fluido es isotrdpico si posee las mismas propiedades

en un punto dado en todas direcciones.

AU tiene la forma

A= NdijS e+ 4 (48 k+Liv &il)
+0f (SiL G R=-Si0 &%)
donde A./ "'f} ‘g son escalares arbitrarias puesto que
iyl =Auijd R
¥=0

sustituyendo en (2)

Gi= A& e + 21 €4
tambi&n
G';'J'= (-P+A €:4<¢<)J,;j+'z.,a €14

finalmente

Gij: (—P+2~5,u é:m:) ({;j-l- % 4 e@



Para un fluido incompresible Cre=0

G'j.j:: —_— PS,L_‘“—P 1M €ij

1.7 Ecuaciones de Navier Stokes

Considérese una superficie fija y cerrada S.

El momentum dentro de S esta”dado por:

Mw:f?fclv_

1)
- (7 -n)
Cambio de momentum == Sa{. jV’/Jc’l\f-l'JP V'(f V\) s
\Y S

donde
1) ..E_.f-\f/:clv = es el cambio de momentum

_

v

flujo a través de S.

2) J(DV'( . "A) cls es la pérdida de momentum por el
3



Por el teorema de Gauss

momentum

.pantbiode — _Qzelv
)—fﬁ Dt

Ley de Newton

N

fuerzas.™

cambio de Resultante de todas las
momentum -

1) Fuerza resultante de todas las fuerzas aplicadas en la superficie

Jrede
S
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2) ' Fuerza resultante de las fuerzas de cuerpo

Jﬁfa\v
Vv
| P2
v

- e e 'alﬁ‘" V
[T [ Gnjde= |25
) \
S

<a

= [ Edvs [Fds
v

S

v

por Gltimo

o.DVi _ p -m“&¢°l> V=0
[(’ Dt / F4 =¥ 2

v

como dv es arbitrario

?!f... Fi— aG‘I‘:
L3c P 3Ny

pero .
Cij= —(Pr2u Cee) i+ 2u &ij

St u= con elode

SO _ 9P _ 2, BEKE g, 364
DX 2% 37 3w XK
2)
—_ =)

éAJ (BXJ DXL
sustituyendo
207y 2P L, Bk =2

— Loy S VK

DX] T2 T 3 Oxe ki MVTUL



*

viscocidad cinemiatica

2 , -
> UG L pp Ly YR 4 WU
,—a-g*': P ?L"g‘Z'J’B DX DKL

- Y,
D&_;?__LVP.\..:Q’_:/(Q-\T)-FVV v
Pt - P >

Ecuaciones de Navier-Stokes

Para un fluido incompresible

11
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7i. vorticidad y Turbulencia

2.1 Algunas aproximaciones

Rotacidn de la Tierra

((:(_J) = .___2:_‘£__.. 7292 X\o~ &f’ﬁ.
p3W N SHDJZ&L.

P P' = dr ' .

Q@ Toma la posicién P’
al rotar la tierra

P P' = PQ+QP'

d r = dratWwxr dt

dr _sdr (
Se=(gE )t wxr "

esta f&rmula se puede generalizar a cualquier cantidad vectcrial

d A A = v A
TV‘ F\&+ o KA )

(1) se puede escribir

U= Uet+ w0 X~ (3)

usando (3) y (2)

(‘“"“)&erxwur L_é_i_g_f_r_’_) 4 R (B

Cd ”‘*)&-{.zwx\!‘a +w ( LOX\")

‘Atr
¢



13

(clu'a_

es la aceleracidn del fluido con respecto a un sistema de

rotacidn.
’Lc—”\(\fa es la aceleracidén de coriolis

Gox QXY es la aceleracién centripeta

'#'—'o‘i.z:.&. cante\Foaa

WIPERFic a2 DL
77 LA TiERR A

La aceleracidn aparente de la gravedad es la resultante de la gravedad
J
y la fuerza centrifuga. La fuerza aparente de la gravedad es:

9=980.621 (1-.00264 cos 2 (70 ) cm/'sec2
? el la latitud

entonces

R 2B x 0= b oPrF+ L UL Vg

. - . 2 s -,
son las ec. de Navier-Stokes ref_erldas a un sistema en rxotacion
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- Y
w‘1= (J.)w5<f
P L= W S (.)0
entonces,
< £

_ ={z (@wecos gur-wsinge)t
Z WwWyxUa =72 O @ <OS {f Ny

+§ (e smgﬂcc)-te‘uo ced @l

«& U wr

fuerza de cuerpo.

q_:—:.(o, O/_?)

DU o (Wreos@—USing)=—1 2P
T T2 C ¢ - | ¢ F 5%
D w s :-;,L_Z_E.
ST v2 e © ( V) Y,
-Da)_ - C(«LCOS ) -—-—Lap
S vz o =—1 &
Dt S o=

para grandes movimientos de agua

,, Q ,,P 2 X ecuaciones de
P P Helland—~Hansen

-2 a)u.s'w\y:_l.

|

o
<c




Ecuaciones de Geostroficidad y la ecuacidn de equilibrio hidrost&tico

o=\ 2F o

— —

© >

otra aproximacién

|

(O{u - ¥
-f{u. —_-_ S
‘f(Df = 21

)

v .V
- X

|

{C -2 s N Qp

V|7 =

tomando derivaciones cruzadas y eliminando
DQ{P:_f 2 b ’

oz X

ou P

25 =

integrando

of smufdeens oo o] 3

Uofo

se puede integrar a partir del nivel de referencia.

(Reference Level, Bezugsschichte)

1500 ~ 2000 m T 1;

/600 -2000 M

NWEL PR
REFSRBANC M
¥ - AwnY=Eg® wo uoXion
\=use

Vo= Yo =0



2.2 Vorticidad

Modelo de superficie libre

(1 capa)
46N
r EN
[
.____.a e,
22 . Ir

p=—gp[z-hotyl

PARJ; —&:‘\, ) :F‘::C)

suposicién

El fluido es homogéneo

P=const.

Sustituyendo el valor de P en las dos ec. de mov.

> u = @ 24
Mmoo 2 Weos ¢ =

=t (rU'ib 5 G ? Sw
By ’ =— g2A
Dt Ar-{:u‘ éf o R

Suponiendo gque

W o y-
P o =-_p2 ()
== £u €5 ()
x

>h
= w =-9— Q)
ot oK



a (2) Y sumando

AW
>

aplicando e G (1 vy
27

se obtiene.

2 (frf)=- (£43) A0 T

. donde

4{' “%E”"‘ da - _ 2ke

v
iy

en general la vorticidad esta”definida por

R|

—
{;::{TX =z
t
Por otro lado la ecuacidn de continuidad gqueda

Du. 4 2V
2 X 2y

la que queda satisfecha si introducimos

U= ~‘>_f5/’ o= .‘?__Z es la funcidn de corriente
97 2K

la ecuacidn ae vorticidad queda
K> - oy .

>t
otra vez aplicando é?—- LLJU) 9 f;x a (2) e introduciendo la funcién de

. corriente se obtiene:
(2) (9’:}1 — $x ‘7)7‘1)" £9%¢-0 ¢ 0£4 ?Uzh =0 (5)
' S—————
Fop
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'3 acuacidén 4 es una ecuacidn de prondstico y la (5) es ecuacidén de balance

erd
[

.

. ¢conocemss la presién de (5) podemos calcular (4) resolviendo la ecuacidn

en forma de la de Monge-Ampere, entonces calcularemos

zst0 se hace en meteorologia. Matemiticamente la ecuacidn es eliptica, su -

«lucidn es posible para una drea cerrada con valores a la frontera conocidos.

Con exepeidn de bajas latitudes se puede usar la aproximacidn.

2x P X
2¢ _ 1t 2P
t 9 F oy

macidn geostrdfica.

que es equivalente a la aproxi-



2.3 T;erulencia

Las ecuaciones de Navier-Stokes se pueden escribir

TUP*—?*—PUw, =

supongamos

Las cantidades marcadas * no tienen dimensiones,

las ecuaciones
4

quedan
s S U '\_3%5 MWFE* se desprecia la gravedad

donde R es el nlmero de Reynolds
R.= .,P_‘*-_‘!'__
L

V es una velocidad caracteristica

d es una distancia caracteristica

considérese un flujo en un tubo circular

!

d

J

U VELOCIDAD MEDIA
d didmetro

v velocidad media

d didmetro
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B Rc Flujo laminar

o3

Rc Flujo turbulento

Rc=20060

FLUVO
g g TURB-

FLUJO LAMINAR

En un flujo turbulento las ecuaciones de Navier-Stokes también son aplicables

Se define lo siguiente.

tetyT o+ T
1
tomz T to-%T
to +i T

S Y ¥

w=w+u
o= O+
w = ot w



2.4

Esfuerzos de Reynolds

Recopilacidn
Notacidn

Chx = C w, bP‘uJ)
X4 = Cx,%z) : F,;:-_(Fx,ﬁ,{:z)

0 = Txx, Tyy,tza, txy,tye, te,

Para fluidos incompresibles

0"4:]' =~P %4'5: +2« €£{

tomando valores medios

oW , o o Py > L ~ S s
—_— w v Frrl% s w (W cos p-USs\ne
x TAsx Y > Y >z C ¢

— e

& 3o L3 (Fxemp ) 4 2 (Fxg- 675

) —pdw' )
+S—2(txef"~)

21



y similares para las direcciones

Los términos

- e - -—
gbu___ u_lu-:,PU- ')“PU"

‘“fv‘ur«,-°§’£-;_

se llaman
esfuerzos de Reynolds



Ecuaciones de Movimiento (Navier-Stokes)

Por analogia con:

'CX)L:-ZM%;_Q

CAR - PR = 2 (e + AR
P (oot e
también '

CEX = e (2% v
Frym ey o)

~

Ery == U= () (3022

entonces las ecuaciones quedan

D \ o P = \x) a-‘u_ lu—
'—DT—'(U"\'FT—T‘_ +A\"")A+Ah\7u

D ST

D:-\--(u.-\-}ﬁa _‘-FQ’)J.-A é"--\-I‘sk,\lzu-

y la tercera ecuacidn queda en forma hidrostética
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171X, Movimientos Generales. Plano E@
En general se tiene el término
Pero para resolver cierto tipo de modelos se usa
f= fot Po; P=216 S\IN460 ) R=1.62X10% em*sec”
y las ecuaciones anteriores se resuelven haciendo una diferenciacidn
cruzada y metiendo una funcidén de corriente , 0 de transporte
se obtiene:
A{é" 3t »* ) - pl. | g=2tR_ At
~ o4 dXIyL byt Y 24 L
o bien
(o 7*-p3) v=vxt
ot
Por la variacidén de B se obtiene "West Ward intensification"
3.2 Circulacidn Qcelnica
BURoPD

ANMERILA

i GULF SLRRAM b

KVRosHlo

StoMBL,THE GULE SLREAM



Tormentas ‘Tropicales, Huracanes

3.3

Distribucién de la presidén

280 Km

DISTRIBUCION DE LA PRESION

0J0O PEL HLURACAN

80 m/sEG

200Km

DISTRIBUCION DEL VIENTO

‘

Nistribucidén del viento

Para calcular el viento se usa la ecuacidn ciclostréfica

ﬂfou)ﬂ‘} (DiP) (°PolaD)

la distancia del centro del huracén.

g
"

o]
n
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IMSTRUMENTOS OCEANCGRAFICOS

Esta presentacién se limitard a una descripcién de los instrumentos ocea
nograficos que se utilizan para medir los diferentes pardmetros re -
queridos para obtener un mejor entendimiento de los criterios de dise -
fio utilizados en la construccidn de estructuras merinas. Se analiza:oé
el rango, que se puede encontrar en el mar, para los diferentes parame -
tros, la exactitud con la que se desearia medir y algunas indicaciones
sobre las técnicas de medicién.

INTRODUCCION

los instrumentos oceanoghaficos son disefiados para un amplio rango de
aplicaciones como: muestreadores de vida marina o suelos; registrado -
res de corrientes marinas, flujo de agua y temperaturas; y analizadores
de densidad del agua de msr, salinidad y anflisis quimicos. Existe tam-
bién una gran variedad de opiniones.en la utilidad relativa de los dife-
rentes tipos de instrumentos y.su aplicacién en los estudios en que son
utilizados. Asi, distintos tipos de instrumentos basados en diferentes
principios se pueden usar para lo que parecerla ser esencialmente la mis
ma funcidén. Esta situacién tan cormpleja, existe en parte debido a la nma
turaleza de la experimentacidn oceanogréfica, en la cual, en contraste
con la situacidn de un laboratorio bajo control, no ex15ten referencias
ni una linea base de donde fijar la ejecucién de las mediciones.

Generalmente los valores obtenidos de las mediciones no son estitices ni
se pueden. promediar en linea recta. Por lo tanto,el valor insténtaneo
de las mediciones se puede relacionar solamente a un valor absoluto ex-
terno o definirlo estadisticamente por un valor interno de su RMS, perJ.o
do o amplitud de banda. Esto crea una considerable latitud en las tecm.
cas de experimentacién y por lo tanto también en los instrumentos usa -
dos.

la instrumentacién se puede definir como "Una extensibn de }a< hablhdad
des del hombre para la obser'vacmn, andlisis o control". ILos instrumen—
tos se pueden dividir, para un mejor entendimiento, en tres grandes gru-
pos: muestreadores, sensores y analizadores. :



MUESTREADORES

Los muestreadores son utilizados comurmente en operaciones de rutina con
los que se obtienen materiales para su anilisis posterior. Estos forman
la clase mas grande de instrumentos oceanograficos y se reclasifican por
Su uso como blOlOglCOS, quimicos y geologlcos A parte de la identifica
cidn con el &rea diciplinaria del usuario,existen cinco ca't:egorias funcio
nales de muestradores. Esto cinco grupos :anluyen a la mayoria‘de los
muestreadores importantes para los ingenieros ocednicos: 1) Nucleadores,
2) Dragas, 3) Redes o Trampas, 4) Bombas, 5) Botellas.

1 NucLEADORES

Llos nucleadores ya sean cilindricos o de caja se utilizan para obtener
muestras de un punto especifico, con el menor distubio posible en su
constitucidn estatigrafica. El propdsito de esto puede ser el de exami-
nar las caracteristicas estructurales,la formacién histérica o la inte-
rrelacién de los componentes bioldgicos y su medio ambiente. Estos ins-
trumentos de extraccién se pueden subdividir en términos de la fuerza
que utilizan para su penetracién en el medio: a) masa (peso o pistdén hi
drédulico) b) vibrador (neumdtico o eléctrico) c) explosivo (quimico o
chispa eléctrica,y d) rotatorio.

_2. DrAGAS

Existen dos tipos de dragas: las de arrastre, principalmente para obte-
ner nodulos de material, y las que atacan directamente el fondo corténdo
lo para asi obtener la muestra. las caracteristicas del mecanismo de
corte y las del compartimiento retenedor son lo -principal a considerar
al escojer una draga. Los sistemas de cierre pueden ser mecdnicos, hi-
draulicos o electmcos la capacidad y peso de las dragas van desde muy
pequefias, 1600 ecm® y 30 kg, que se utilizan comurmente para obtener mues
tras de sedimentos ,para su andlisis granulométrico, hasta dragas con <a-
pacidades de 2.3 m® y 6 ton de peso, pasando por una gran veriedad de ti
pos y capacidades.

3, TRAMPAS O REDES

lLas trampas y redes juegan un papel importante en las investigacionzs de
pesca comercial, puesto que son principalmente usadas para tomar muestras
de flora y fauna marina. Dado que este tipo de instrumentos no son de
mucha aplicacién para los ingenieros ocednicos, solo se mencionard que
‘forman parte del instrumental oceanograflco y las personas interesacas
en infromacidn al respecto la podrén encontrar en la bibliografia citada.

L4, Bommas

Los métodos de bombeo de muestras de agua para a,néllals, . es un métods
que ha tenido mucha aceptacidén en los Gltimos afios. Este representa el
estar obteniendo muestras de agua contlnuamente y a diferentes profundi-



VAS

dades mientras una embarcacidn se va desplazando Este sistema ha demos
trado ser til en andlisis blo'_log lcos, quimicos y de trazadores . Los
estudios de trazadores en el océano pueden ser de importancia para los
ingenieros, dado que por este mérvode se pueden definir coeficientes de
difusién y movimientos de masas de agua en forma relativamente fécil.

En el mercado existen cuatro tipos de bombas: de vacic, contrifugas, de
turbina y jet. Las bombas son limitadas en la succidn por la presién de
vapor en el impulsor. El flujo en los tubos es limitado por pérdidas de
fricecién, por lo que solamente una cantidad de agua puede ser succionada
por unidad de tiempo. Las mis generalizadas son las bombds de turbina y
centr*ifugas, que utilizan tubo flexible de plyvinyl (PVC) para no conta-
minar las muestras. Estas pueden tener una capacidad de succidn de

600 lts. por minuto, a profundidades de 30m y bajo una velocidad de 5 nu
dos ‘pudiéndose alcanzar 100 lts/min a profundidades de 200 m.

5. BoTeLLAS

Existen por lo mencs dos docenas de botellas diferentes de uso comln, su
continua utilizacién indica que cada una sirve para un propdsito particu
lar. lLas botellas son usualmente operadas con malacates y cable hidro -
gréfico por donde se deslizan los mensajeros que accionan el mecanismo
de cilerre de las botellas. Alguras de las botellas mas comunes son la
Nansen, que es la mis comin, y la Knudsen que son botellas de inversién
y que portan termdmetros de tipo reversible tanto protegido como despro-
tegido. Estas son usadas principalmente en estudios hidrogréficos de
donde se puede conocer el movimiente de las masas de agua y sus caracte-
risticas.

Otro tipo de botellas son las Van Dorn y las Frautschy con las que se
pueden obtener diferentes volimenes de agua con un minimo de contaminz -
cibn por el material del que esti construida. Este tipo de botella es
generalmente usada para andlisis bacteoroldgicos, quimicos v bicldgicos
como también pueden ser usadas para determinar concentraciores de mate -
rial-en suspensién.

SENSORES

Los sensores pueden ser activos o pasivos, pero la mayoria caen en lg
pra imera categoma. Un ejemplo de los senscres pasivos puede ser el ter-
mometro. de mercurio, el batitermbgrafo y los correntimetros. accionados
por propela. los sensores activos requieren una fuente de poder _por se
parado. Dentro de los sensores se puede distinguir: a los texmSnetros,
correntimetros, maredgrafos, ologrifos, ecoscndas y refractores sismi -
cos entre otros.

1. TERMOMETROS

El ranga de la temperatura en los océanos y mares adyacentes va de los
-2°C a 32°C. Para una observacién directa de la temperatura se puede
considerar suficiente una exacﬁ.tud de + 0,01°C, Sin embargo al determi
nar Ja temperatura con-el propdsito de definir densidades, se requiere
una exactitud de + 0.002°C.
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Los termémetros usados canurmente son los termopares, termistores, y bul
bos de resistencia, asi como mecinismos especiales. Después de cada me-
dicidén de _‘temperatura puede existir cierta incertidumbre debido a la
aprec;Lacmn de la lectura y a la velocidad del sensor; el tiempo de esta-
bilizacidn para la mayorla de los termémetros eléctricos es de 1 segundo
y para los de mercurio puede ser hasta de minutos.

El batitemmdgrafo, denominado generalmente BT, es uno de los instrumentos
mids clisicos para determinar temperaturas en funcidén de la profundidad.
la temperatura es registrada en una placa de vidrio ahumado en un plano
¥X-Y donde las ¥s son marcadas por una aguja sensible a la temperatura y
las Ys por el desplazamiento de la placa conforme al BT se va hundiendo
Los termdmetros de cubeta son termdmetros de mercurio para medir la tempe
ratura del agua en la superficie y constan simplemente de un recipiente
colocado a la altura del bulbo con el fin de evitar una caida abrupta de
la temperatura.

las termistores son termdmetros de resistencia en donde las caidas de
voltaje a través de una resistencia de platino son una funcién del efectc
de temperatira en la resistencia. lLos termistores pueden proporcionar
una exactitud que v& de los + 0.5°C a + 0.02°C dependiendo de lo sefisti-
cado de la electrdnica. La ventaja de este instrumento es que se puede
conectar a registradores ya sean de aguja o de grabacidn.

los termdmetros reversibles mencionados en la seccidn de botellas, son
termdmetros que al momento de ser invertidos la columna de mercur*lo conte
nida en el tubo capilar es separada del bulbo, manteniendo asi constante
esta columna durante todo el ascenso a la superficie. Los termndmetros de
inversidén son generalmente .usados en pares, en donde unos de ellos estd
protegldo a los incremeritos de la presidn del agua. Este termdmetro re -
gistra la temperatura real. El otro, que no esta protegido,registra unz
lectura de temperatura mayor debido a la presién del agua que forza al
mercurio a subir mis por el tubo capilar. la diferencia entre estas dos
lecturas es usada para conocer la altura de la columna de agua que existia
sobre los termémetros a la hora de hacer la inversibén. Este tipo de ter-
mémetro, debido a técnicas especiales de construccién y de lectuwra, pro -
porcionan una exactitud de + 0.002°C.

2. CORRENTIMETRNS

Los transductores para medir flujos pueden ser de cuatro tipos bésicos:
de resistencia, por impulsor, de propela y acGstico.

a) Los correntimetros de resistencia son registradores que impuestos a
una estructura fija, las fuerzas cortantes del flujo pr*oducen una fuep
za de desplazamiento.

b) Llos, cor'rentlmetros por J.mpuls:Lon atrapan un volumen de agua utilize;
do la menor energia cinética posible de la corriente para Dmpaxtir w
loeidades de rotacidn



c) Llos de propela utilizan una forma aerodinimica a lo largo del eje de
revolucidén , en forma tal que siempre se oriente en el sentido de la
corriente. Los tipos by ¢ a veces se combinan produciendo un corren
timetro mds completo.

d) los correntimetros aclsticos miden diferenciales de la velocidad del
sonido mandado en direcciones opuestas. -

Se pueden reconoer dos aplicaciones principales de los correntimetros en

oceancgrafia. la primera es la medicidn de la velocidad media de l1la co- .
rriente. El periodc de tiempo sobre el cual la media es tomada depende
del propbsito del estudio. La segunda aplicacién es para Sbtener una me -
dicidén del espectro turbulento de la velocidad.

la velocidad de una corriente en mar abiertc puede llegar hasta mis de

3 m/seg, con velocidades de corriente de marea en zonas costeras de hasta
6 m/seg. En el indice inferior de la escala es recomendable el poder me-
dir velocidades por debajo de algunos décimos de an/seg. En el estudio
de las corrientes marinas es recomendable el obtener mediciones simuitd -
neas en serie de tiempo y diferentes posiciones. Un poderoso impedimento
para poder obtener mediciones de corrientes con cierto &xito, es el costo,
pues resulta demasiado costoso el tener diez o mds correntimetros en ope-
racién al mismo tiempo. Una de las causas que producen mayor error en la
medicién de corrientes es la oscilacidn vertical que produce el cable del
que a veces se suspende el correntimetro.

3, OLoGRAFOS Y MAREOGRAFOS

La medicién de mareas y oleaje representa uno de los grandes problemas -de
la instrumentacién oceanogridfica; no por las técnicas de disefio de los
instrumentos, sino por los problemas que representa su instalacién en el
medio ambiente. En este caso, a dlferencm de los demis, se necesrta fi-
jar los instrmmentos y referirlos a alglin punto conocido.

El Instrumento para medir oleaje o marea se puede sﬁnplifioar tanto como
el fijar una estaca graduada o regla y estimer visualmente los desplazam
mientos del nivel del agua; o se pueden utilizar instrumentos tan desarro
1lados como celdas de presibn electrénica o satélites equipados ‘con radar.
El instrumento mds generalizado sobre'todo para medir mareas, es el lim-
nigrafo. Para registrar las variaciones del nivel del agua ut‘iliza un
juego de poleas que son accionadas por un flotador que al subir o bajar
produce el reglctro de las variacicnes en n c::.llndro de papel que gJ_oa
en funcién del tiempo. Debido a la poca resolucién gque tienen estos ing
‘frumentos no es posible el registrar oleaje, puesto que este tiene fre -
cuencias mucho mas altas que la marea.

Un instrumento simple y comin para registrar el oleaje es un tubo en el

que se montan resistencias conectadas a un circuito eléctrico, espacia -
das convenientemente, las que el hacer contacto con el agua prod“ Cen un
cambio en el circuito eléctrico. Uno de los instrumentos que m&s se esta
generallzando en la medicién de oleaje y mareas son los sensores de pre -
sidén. Generalmente constan de una celda sensible a la presién ubicada



en la parte exterior del instrumento y de un paquete electrdnico locali-
zado ya sea -en un compartimiento hermético o en una base de operacidn co
nectado a través de un cable submarino. Debido a que la mayoria de es -
tos instrumentos electrdnicos trabajan por medio de promedios en el pe -
riode, existe una gran variedad con diferentes rangos de medicién. Por
esto es importante el definir las cardcteristicas generales de la ola a
medir, pues existen con periodos que van desde fracciones de segundo has
ta 12 horas.

L, Ecosonpa

El ecosonds es la simplificacifn mds sencilla del sonar, utiliza un rayo
direccional con su eje en forma vertical. El principio del sonar es €l
de medir el tlempo que le toma a un pulso de energia del sonido, el hacer
un viaje de ida y regreso a un punto determinado. El ecosonda automatlca
mente convierte- este tiempo a unidades de distancia, puesto que la veloql
dad de proporgacidn del sonido en el agua es conocida. En general el eco
sondas constan de 5 elementos principales: a) Generador de pulsos.

b) Transductor transmisor, c) Transductor receptor d) Amplificador y e)
Registrador.

El ecosonda es utilizado ampliamente en navegacidn, industriis pesqueras y
trabajos hidrognaflcos° Existen una gran cantidad de tamafios y modelos,
desde los portatiles accionados por baterla, con profundidades de opera -
cidén de 120m, hasta los de instalacién permanente que pueden registrar
profhndldades de 10 Kn. las formas de registro tambi&n varian dependien-
do del modelo, Existen ecosondas que funcionan solamente por medio de un
rayo catbdico que se desplaza sobre una escala graduada en el instrumento,
los de reglstDOPOIvlmpre51on en papel hasta sistemas tan sofisticados de
grabac1on digital en cintas magnéticos.

La velocidad del sonido en el agua varia con la temperatura y salinidad.

Los ecosondas son operados considerando una velocidad de sonido conocida

como la velocidad de calibracidn (1463 m/seg aprox.) y por lo tantc cualguier
sondeo tendrd un error en una cantidad directamente proporclonal a la varia-
cidén de la velocidad considerada. Existen tablas que proporcionan la oo
rreccidn que se debe aplicar para varias combinaciones de temperatiura, sa-
linidad y profundidad. Generalmente los nuevos aparatos vieneh eguipados

con un sistema de calibracién de la velocidad del sonido con el que & wa

v8s de una manivela se ajusta una linea de calibracién a las condiciones
existentes en el momento del levantamiento,



ANALIZADORES

lLos analizadores comprenden a aquellos instrumentos que extienden nues-
tra capacndad de visién, comparacibn, evaluacibén y decisidn, Los anali
zadores son mas complejos que los sensores; gener-almente estén compues~
tos de sensores, ‘ransductores y a vecss muestreadores.

Existen tres tipos de analizadores: 1) Idgicos, aquellecs que hocen de
cisiones deductivas en forma de secuencia y en base a similaradad de de

cisiones previamente hechas de acuerdo a instrucciones dadas. Un ejem-

plo son las calculadoras digitales. 2) Cemparativos, son aquellos que

miden el grado de similaridad con respecto a un estandard conocido como

por ejenplo los salindmetros. 3) Reactivos,aquellos gue forman un ma-

terial con nuevas caracterisiicas cuando es sujeto a condiciones parti-

culares como por ejemplo la titulacién quimica para determinar concen -

traciones de cxigenc.

Debido a que este teama es muy amplio, pues existen gran cantidad de ara-
lizadores v a que la mayoria no son de aplicacidn directa a nuesivo tema,
solamente veremos los salindmetros que son los que por Gltimo tendran una
aplicacién directa en la ingenieria oceanica.

SALINIDAD

la salinidad es un témmino oceanogrdfico relaciorado al total de sblidos
disueltos en el agua de mar. Su-rango puede ser desde casi 0%o0 en es-
tuarios ,a aproXJmadamente 40%0 ,aunque en algunas lagunas costeras ccn al
tos indices de evaporacidn se pueden encontear hasta 100% Sin embargo,
aproximadamente el 99% de todo el volumen de agua de los oceanos del mun
do tienen una sahnldad que va de los 33%a 39%y el 90% del volumen de
agua de los océanos del mundo tiene un rango tan corto que va de los
34.33%0a 35.10%o,

El método clasico para determinar salinidades, es el de obtener una co -
leccidn de muestras y detemminar quimicamente uno de los mayores cons-
tituyentes del agua de mar; el contenido de sales de cloro. Puesto que
las proporciones relativas de los principales constituyentes del agua de
mar son casi constantes, la determinacién del principal constituyente es
suficiente para definir la concentracién total de sales con por 1o me -
nos + 0.01%0. En afios recientes se ha venido desarrolando el metode de
medicidn de salinidades por medio de la determinacién de conduccifn
eléctrica. ‘

La determlnacmn de salinidad por el método de conductimeiros de induc --
cidn puede dar exactitud, depend_lendo de la calidad del instrumentc de
+0.02a 0. 002%. Esta Gltima aproxunac:Lon es recamendable para 1a obten
cidn de densxiades Existen un sinimero de pr'op:x,edadecz del agua de

mar que varian con la salinidad. Su determinacidn poc’zma servir para de
finir el contenido de sales. Asi el indi ce de refraccién decrece con un
incremento de la salinidad que también varia con la ‘temperatura por lo
cual se requiere una determinacidn muy exacta de este parémetro. lLa velg
cidad del sonido también varia con la temperatura y la salinidad, pero



més que el desarrcllo de nueyos princilsios, se estd lﬁr'esenta.ndo mayor
atencién al perfeccionamiento del salinimetro de induccibn.,

CONCLUSIONES

Un mejor entendimiento de los ocZanos es previsto por un continuo refi-
namiento de teorias cada vez mis comprensibles que tratan de dar una ex
plicacibén integrada de las muchas caracteristicas que se han observado
en los océanos. :

La teoria y la observacién en la ciencia trabajan juntas; cada una por
separado pueden causar error. Una teoria después de todo es una simple
explicacién basada en la observacién, medicién y razonamiento. Mejores
medios de observacidn preveen la irnformacién bisica para el desarrollo
de nuevas teorias; nuevas teorias sujieren nuevas formas de jmprovisa-
cién para hacer observaciones,

El laboratorio para oceanografia son los océanos.



APENDICE

Se presentan una serie de tablas recolectadas y publicadas en 1965 por
la oficina de Oceanografia de la UNESCO, Paris. Estas enumeran en
la forma mas completa posible, los diferentes tipos de instrunentos
oceanograficos y sus caracteristicas principales. Al final se presen-
ta una lista con los nombres y direcciones de los principales fabri -
cantes. (Tomada del Hardbook of Ocean and Underwater Engineering).



3-88 . UNDERWATER FIELDS AND INSTRUMENTATION

TABLE 3-10. Bottom Samplers, Dredges

Botvox (inan

Alunufacturer Type Size Total weight, kg Am’{’?.’;-‘ price,
Hapen ......... Van Veen Y oo
Hydro-Bws. . ... Van Veen 0.1,0.022 m? 25/12 1 172/168
Hydrow ........ Von Veen 0.} m? 40,60 146/178
Kelviu .... ... .| Van Veea W2hters H0 Lol 180
Lab. Ureunougr.. ..} Van Veen 3.1.0.2 m? 32/70 138/210
GM..o.oooviinne, Emery dredge (lever | 2 liters 5 B

type)
Bergrn Nnutik, ., Petersen 0.1/0.2 m? 41,53 133/168
Lab. Oceanugr... | Petersen 0.1,0.2 42 46118 138/210
GM....... e Modified Petersen £0.023 m? 4
Kalhd.. ......... Modified {'eterasen ! 0.023 fat 4
Mashpribor. ..... Modified Peteraen 1 0 02%5 n? 18 115
Riguslin, .. ...... Moadihe! I*etersen P05 hhiters 5.2 {9
Hydro-Bios. . .... Lkman-Birge o5 % 25 X 30 em 3.158 89/90
GM...ooooiinen Fkman-lhrpre 15 X 15 X 5 cm 5.4
Rahl............ Ekman-lhirge 15 X 15X 15em 5.4 88
Rigosha. .. ... ... Fkman-Hirge 15 1520 X 20em [ 5.2 0.2 81/104
iydro-Bios. .. .. ' Eliman-flrge-lene 25 % 2% X 40 e 5.6 169
Rigosha,........ Fkinan-Birge.l.enz VID X 15 X 22 em 7.8 029
GM............ .1 Rectangulor box sedi-0.025 0.1 m? 40770
meat B X, ‘
Kabhl............ Rectopgular box sedi-| 0.025,°0.1 m? 40,70
ment H.S.
Ballaat.......... Mud snapper
GM...... ...... Mud snapper [...... P LS
Kahl ....... .. | Mud snapper e e eeee e 1.5 35S,
Rigosha,........ Snapper (Marukawg) | 300 cm? 9 42
TS K....c...... Soapper (Marukaws) | 300 cm? 18 37
Snapper ..o ieiiieeens 9 24
Hydro-Products. .| Shupek - 20 X 20 cra 70 575
Lab. Oceanogr... | Knudsen 0.t m? 140 348
Sepine........... fleavy duty | ..... .. N 1/ 1
OM.............| Heavy duty (Dietz-{....... P B 1
Lafond) -
Kahl......... vo.| Dietz-lafood Heavy |............... R 1§ 280
Duty
(.3 SO Orange Peel Dredge 1.65/4.9 litere 20/- 395/
Haywaed,....... Dwarl Orange Pecl 1.6./3.0/4.9/24.5/28.3
Bucket liters
Hytech..... veeo.| Dwarl Orange Peel 1.6:3.6/4.9/24.5/28.3 | 16/18/20/88/93 |, 495/510/525/-/-
Bucket hters .
Mécabalier Benne preneuse 8 griffe | 0.1 m? et anrareea 178
GM.. Bacterial bottown sam- | 14 cmdiam  |...... iearaees 85
pler (Emery) - )
Kabl..... v.e.s..| Bacterinl bottom sam- | 14 cra dism 11
pler (Emery)
EG&G.........| Photo-grab aystern 60 < 100 em 340
{combined with
underwater camera)
Prvnuer Botrow SaMpLERs *
Rigosha......... Single-bowl plumamet , 60 m liters 5.3 l 18
TSK........... Single-bowl plummet
. Drepae
Size ] Total ! Approx.
Masulacturer Type ! Mouth | Length | weight. ke | pricz, U.S. §
GM.......... Pipe dredge 1S5cm diam |45 ¢m |25 f
Kahl.........|{ Pipe dredge 15 cmdiam |45 ¢em | 25
GM......... .| Rectangular with net and |2
canvas I '
Hydro-Bios....| Rectangular Lubek (silk net) l 30 X 40 25 1.3 ! 41
Kahl.......... Rectangular with net aad |28 46 l 11 83
canvas i [ |




OCEANOGRAPHIC INSTRUMENTATION 3-89
TABLE 3-10. Bottom Samplers, Dredges (continued)
Size o, '
. T'otal Approx.
Manulacturer Type YIS i — weight, kg price, U.3. §
Mécabolier. .. .{ Rectungular with net 62 X 31.% cees 2122 - 139
CM.......... Triangular dredge 38/60 89/120{ 20/48
Kahl......... ‘Trinngular dredge 38 69 20
Mécabolier....;Cone Looooiiiseedeeines Ceeesan eve... 119
Rigosha....... Conical tube with net 24dizm |....... ] 40
Rigosha....... S.K.type e ienen 9 51
T.S.K.........1S.K. Nakai type 15.5 dicm 67 113 16
GM....... Power dredge 15-60
Rahl.......... IPower dredge 1560
Rigosha........ . A wmetal for biology 45/60/90  i....... 30/50/70 on’107/168
Niino type 38/45/60/00', ... ... 30/45°80/120 ; 80,90/107, 168
TS.K..... For recky bottom 80 x 18 260 146
For rocky biottom 40 X 1.3 210 48
For rocky bottom 38 % 8.5 170 35
For biological sample 63 x a2 100 94
Gaavity Consas
Tube Weigh I .
"eight, aner Approx.
Maaufacturer Inaer dia. kg tube | price, U.5. & Rewmarka
Lecgth, em om
Alpine........... fetl S T Plastic | 188 ,
Askania......... 200 [ - JEN RN DBrass |...... Cerens ! Lead weights of 43
kg are attached
Bergen Nautik...' 100 vee 43 Glars 178 .
GM.... ........ 30.5/61 vee 40 Plastie
Hydro Products. ... vovvvvvinnns]  wee ™ [oneens PO R Similar to GM/
Kahl
127 [H] 7 TR SN 580 Moorc-feee corer,
(Phleges type) expendable unit
£85
Hydrow 100/150 (in 2 80 125/130 | Brass | 800/900
ps)
202 4“H 70 Bross 1535
Kahl........ v...130.5/61 e 40 Plastic N
(Phleger type) P P Plastic | 245
Masbpribor...... 100/150 . 14.5/19
100 19.0/725.51 ...... {.... ceeaen ..} For underway cor-
. ing
Méeabolier.......| 100,200,300 P e B 430/470/310
Rigosha......... 1150 35 100 Plastic | 280
TS.K..oovvnns ..1100 42 15
200 40 150 Plastic
GuN-bEp Borrou Comexn
Tube . .
Weight Approx,
Maoufacturer Type Length Diam (total) price, U.8. 8
TS K........... Rocket core sampler
UxpErway Bortoym SaMPLER (Scooprisu)
Manufacturer Size ! Toial weight, kg Approx. price, U.S, §
5 (dia) X 110 cm 10.5 .
- X 00 cem 4.8
20X Ll0em 20 185
Capaeity 75 cm? 8 .
Capacity 50 cm? 3 202
18 X 36 cmm 17.5
15.5 X 50 cm 49.7
13.0 X 50 cm 23.8
15,5 X 50 emn 38
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TABLE 3-10. Bottom Samplers, Dredges (continued)

Saxruing Tuses

Manufacturer Typo Tube leagth, ¢m | Total weight, kg App‘rf;'_ gnce.
$ydro-Bios....... Naumann 30/80 1.7/2.2 24/34
Olile 30 2.6 43
Apstein 45 8.5 43
Sediment-slime sampler 80
Kelvin Hughes. .. .| Bipkley wit sampler | ..... |  ...... 330
Rigosha.......... Nauman 50 35 28
Kitahara 15 S -
TS K.......o.... Iwamiya 18 16 24
Borrox SaxmpPLER3 (ForR MariNe Geotocy axp Biorocy): PistoN Corens
Tube
Manufacturer w t‘:‘m' Ianer tube 'i't:p{'?;' 3 Remarks
Leugth, m Inaer dia, & price, L.3
mm
Alpine....... 2.4 35 (150 Ib) Plastie 473 Norinal weight:
can be supplied
without lead
- weights
3.6 35 (300 tb) Plaotio 125 Nominal weight;
. can be supplied
without lead
weights
24.0 (in 4 pts) | 63 (1,200 1b) | Nooe 2,795 Nominal weight;
can be supphied
without lead
weights
GM.........[t8 ..o e Plastic
R 138
23 R 680
Hytech...... 27(in3pw) {8 | ........ Plastic | ........ Lead weights of
50 to 200 lb
sttuched
Kabl..... - R T Plastic 618
36 | ... 135
- N R 680
Mécabolier...| 25/8 | ..o ceiiiien ] cieiienedns 920/1,530
Rigoshs...... 1.8 60 120 Plastic 420
. 1.0 80 500 Plastic 3.355
TS8.K........ 0.8 76 (0OD) | ........ Plastic/brass | ........ Load weights of
40 kg attached
1.0 50 (OD) | 68 lastic/brass | 225
3.5 75 (OD) | 280 Plastie .~ | ........ Tripod for som-
pling available
8 110 (OD} | 570 Plastic | ........ Thnpod for sam-
pliag aveilable
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TABLE 3-11. Current Moters
CuexieNT METERS (INpicator or REcCORDER ON INSTHUMENT)
hethod of recoeding
" . Mode of Max, Marx. Price,
Maoyfacturer Ty pe/zame use depth | duration Us. 3 Remarks
Speed Direction
) i
Bergen Nautik..j Flasn C. M, Fram ship l No Limit | Nolimit | [:als Balis & 430
' cabnet
Rigosha........ Yiman. Merg From ship ! No limit § No Limit | Duals Balls & 182
UM ; cabunet
TS.K........ tLiman-MMerz From ship I No haut | No limit | Dials Bails & 152
C.\, { | ] cabinet
G\ I Gemnere C.M. | Fromship | Notimit | No Lot | Duals Balls&  } ..... Modified Exman |
i | cabinet type
Kahl ..o.ooeee Gemuware C. M. | Fromship | No himit i Nalimit : [als Balls & Mcodified Ekman
' ! 1 cabinet tyrs
Mashpaibor ...} BM-M Mod. | Framahip | No hmtt | No limit | Dials Bals & 423} Modified Ekman
ernized M, ‘ ' ! { cabinet type
TSK.... ..... T.5, Muftipte * Fromship  No hmit i No limit | Duals : Balls & For serial obser-
ML . : ! cabinet vation
Bergen Nautk | Fieldstad C.M. - Fromship . No mit | No imit Printed on tunfoul 730° | Messeugers ex-
} H ciuded
GM....... Fieldstad C.0, | Fromship * No hmit | No imit ! Printed on tinfoil
Kahl . ... . Feldstad CM. , Fromsnip  Nolhmit ' Ne imut § Printed on tinforl
Askanis . * Behneese (UM, Fromship | No Lumit 125 be irinted on tinfurl
Kyous Shoko | {hno (.M. , From buov 300 m 15 days | Printed on paper
Rizosha Ora O M. ¢ From buoy . 50 m ldaye Printed on paper 420
Mécabolier. ... 1 Carrentozraph, | From buey | 1LOD0 @ | 8cays | Printed on pajer 1,350
Tyie E | i
(No. 103D | j
Curentozraph, | From buoy | 1,000 m | 20 daye | Photographed on 3,050
Type B | 2 X 8-rom Hlm
{No. 1203) i
TSK..covon... T.S, Self-Durece | Fromship/ | 200 m |20 ke Printed on paper
twn-Recarding i buoy
C.M. :
Geodyue ...... Woods Hole From buoy | 6,000 m | I jear Photozraphed on 1,500
C.M. i6~um film
AS50 From buoy | 6,000 m | No limit | Digital on magnetic 3,600 | Data-proceming
{ tape service available
Plesoey......... Recording C.M. { From buoy | 2,000 m | 50 days | Binary siznal on mag- | ..... Acoustic ink per-
Mo21 ! netic tape nuiLs monitor ing
Moarine Adviser | Data Acyuisi- | From buoy | 6,100 za | I year Binazy signal on mag- | ..... ‘Temperature al=o
tion System netic tape
Q122
Soshpribor..... Alezejev C.M. | From ship/ | 250 m t mouth | Prinied on paper 6,200
Type 2.t buoy
Alexejev C.M. | From ship/ {2,000 m | 1 month | Priated on paper 6,200
Type 2 buoy .
Braincon ..... Recording C. M, | From ship/ | 6,000 m |50 dsys Fuotographed on
Type 188 buoy 16-mm film
TS.K.......... Nannm: C.M. { Fromsbip | ........ . ... Indication | Balle &
Type 2 uboard | cabinet at
! the equip-
ment
T.S.-N1Type |Fromahip 1000/ [......... Ou smoked glasy
C.M. 3.020

!




3-02
VABLE 3-11.

UNDERWATER FIELDS AND INSTRUMENTATION

Current Meters (continued)

SavonNius RoToR CURRENT-MEASURING SYSTEMS

Speed sensor Direction senser ,
Price ) Unit Price of
Maaufactures . TUs. 3 Mode of recording | price, | complete
Max. Range, o~ Prisciple Price, US.8|oet, LS. 8
depth | cm/sec Us.
Marine Nolimit |2-300 378 | Voltage variation 675 | Meter readout/ 475 1,550
Advisers with patentiometer dc recording
Geodyme ...... 7.000 1-35%0 Dunad Disial/analog
Hytech........ No Lt | 2-300 Pulse duration medu- Meter readout/
lated deecorder/digital/
maznetic tape
Hydro Product | Morethan [ 2-330 - | 395 | Voltaze voratice 730 | Meter readout/ 483 1,670
“400°" 3,000 with potentiometer de-recorder
Hydro Product | 6,000 0.5-250 " Voltage variation In aitu recording 2.460
500" with potentiometer
Brawcoa...... 6,030 2 5250 Photographic picture Photographs on
&-mm flm )
Plessey........ 150 (2.8-300] ... 1Y Recording at buoy
6,000 5500 Digital Dizital, magnetsc
tape
GeoumacNeTic Evecrro-Kinerocrarus (G.E.K.)
. Appeox,
Manufacturer Elecuric supply price. U5, 8 Remarls
Leeds and Noethrup . . 120 V 50-60 ¢’s 3.000 Excluding cord and electrodes
Mashpewbot . . ... ool RN 2,320 Comiplete set
O.R.E. . N\eutrally buoyant cord and fish
RIKEN 3.000 Complete set”

NevTRaLLY Brovasrt Froats

, Approv, Max. depth, Appros.
Manufacturer Type life, day m prce, U.S. §

Hytech........... | Rexular 8 173

Adjusting ping-rate 8-12 250

Transponder 12 . .. - 600
ORF............. Adjustable ping-rate 10 8,600
Res. Man ........ Rezular 8-24

Transponder 7-12
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TABLE 3-11. Curront Meters (continued)

CurReNT METERS (INpicaTOn 0r RECORBER ABOARD OR ASiiORE)

| Mas. duration Method of recording
N Mar. , ———1{ Appeox.
Masufscturer | Type/asme | Modeof we | depih, | Telemeue peice,
o Sensor and gystem Us. 3
tecording Spred | Direction )
device
Askanig. ....... Biiilar C. M., | From ship 50 N¢ limis Electric {odicater | lndicatar
Model & cable
Bifilar C.M., | From sbip 50 No hmit Elecurie Recorded
Mcdel B cuble on wax
. raper
Geodyne........ A520 From buoy/ | Nolimit No limit Cable/ Dl o 3,000
sip radio analog
Eelvio-Hugbes .| Drect Read- | From ship 1000 | ........ Electric ladicator | lndicator l 2,50
1z C.M. cable
Roberts C.M.; From L buoy | 1,000 |, 6wk Ralwe Analeg Analog 1,900
No. 1 i
Roberw C.M. l From 2bgoye | 1,000 8wk Radio Paper Poper 13,600
No.2
Roberts C. M. ! From3Ibuoys ; 1,000 | & wk Rado : Taps Tape 19,000
No 3 | J
Robers C.M. i Frombuoy | 1,600 | 1ddays  f..o..oeoee. 1a the buoy | 11,500
No. ¢ | !
Marige Adviser { Q-8 Ducted | From buoy/ | Nolimut . Nolimat Electrical | Indicator or dizital : 700
C.M. ' shup ! able i
luproved From buoy/ | Nohumit Single core | Recorded on paper | 1,678
Roberts ship
C.M }
Mécabolier. ... C.M. No. ' Framship  {...o.oco] cenviner Mieiiiiii e e e e 810
1220
T3 K T.5. Electrie lFrum ship 1,000 No limit Electric Indicator | Jodicntor | 2,344
C. M, cable
T.3-RBT.- Fromstup/ |........ No limit Flecuric Recorded on paper 40
C.M., Type | buoy cable
T3-RBT.- |Frombuoy !........ 2 dayy Raduo tele- ' Revorded on paper 2,500
C.M., Tspe metering
T.5. Digital | From ship 200 Nolimit - | Electric Digal
C.M. cable .
Plessey......... Direet Read. | Fromsbip  [......... Series of uaits lor various types
ing C. M.,
MO22
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TABLE 3-12. Echo Sounders

UNDERWATER FIELDS AND INSTRUMENTATION

Ecuo SouNuvER aAND Fisx IFiNDER, VERTICAL

]
, i Approx.
{::::; Type/model Max. range Phase scale F":;'; :'q' %:?:i:;" cn:e, ! Remarks
Apzies... .| M35-252 A 240 v I 250fy Ind. 21500 12,24, 2V
M>-602 30 It/ b G, 125 lod. 33500 [12,24,32V
120 frus 120 frs
15-254 69 ft/ 1 60f(t/ 200 Iad, 235.00 |12V 24732V
60 {3 60 {ma available mith
VA-200 voltage
sdapier)
3R-201 360t 1 3601t 200 Ind. 240 30 112V (127110
240 (ms | 2N (] Ree. V dc and 115-V
80 BECESIOLY
oy erters)
MR-803 0N 1 1601t 40 Rec 1,125 00: W hite o
80 Ima YUY
135 fms 2 oty
135 (s
ATLAS Narnigation
Monotype B 100/1,000 m 10071, m 30 Ind.
Monotype C 100 1,000 @ ol loom 30 ind.
Duoty pe 100 100 m Tl 1 lum | 30 Rec./ind.
Nereus WAMm 11 1wleom |30 ¢ Ree,
Neptun/Filia . 100/1,000 @ 1 100,1,000 m 0 Rec.sind.
Pilot 16m 1 lém 200 Ind.
Surrey
6i2a Vs m 1 18730 m 80 Ree,
872 aur 33/66m I 153 = 50 Rec. PR Portable
Lcholog 672 33/68 mdepth {1 15736 m 80 Rec. =
S kia d stance |
{sobathrecorder | Varinys stegs | 260 Rec,
AN 80l ¢ SN/, m 4 200/1.0600 m 15 | Ree.
AN 601a (500300 m 4 200 Lu60m | 1D Rec,
AN 60! 16,000,12,000 @ {4 200 2,000m | 10 Rec.
300/3,000 m
Fishery
Monozraph 38 {600 m 3 50/100/200m | 30 Rec.
Pelikan 500 m 14 2% 30 Ree.  |....... Black/grey indie.
Puguin 2,000 @ i4 200 m 30 Ree.  {.oen.... Black/grey wdic.
12 1,000 m
Duotype 1,000 m 2 200/I00m 30 Ind.
§ 200m
1 1,000
Fisbfinder EgK 11,000 @ 3 200m 30 Ree.  |........ For fiak detection
1 1,000 up o 300 m
black/grey wdic.
1 25 mobs. Electron.
range
Fishfinder Eg 1,000 m 3 200m 30 Ree. 1 ....... For fish detecuion
. 1 L000m up ta 600 o
bleck/grey ndie.
1 25moba. | ....... Electron.
range
Moncacop 600 m 3 200m ) ....... Electron. 1........ iy a3 supple-
I 20m. obs. meot (or recorder
range
Phoenix 400 m, 2 50/100/200m | 30 Rec.
Netssonde 300 m 2 50/100 m 30 Rec. [ ....... Uptw 1,200
8842/1200 below trans- cable
ducer Trawl depth up to
200 m
Netzsonde 300 m 2 50/180 m 30 Ree.  f{........ Up to 2,006 n
881g/2000 below trans- cable
ducer Teawl depth
upto 400 m
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3-85
TABLE 3-12. Echo Sovrders (continved)
Maau. I Frequency, thot-lcror, Approx.!
{actuser Tyne/madel Max nage Phase scale | clis wadicator t:;e.s Remasks
|
Bendix....| DR-12 0/2000fms | ... ... ! 2 Rec.L )
EDO.... | Fish Scope 400 {ms Coeee L BT ST BT Continuous
Model 185 10011100/ - 100fic0 g2 Ind. & 7,500 | Continuous, oo’
6,000 (o3 fns, 600 fI/ i rec. L indicator
6,000 fms |
Model 533 230 /fras ¢ eSitVima | 375 Rec. L
Model 578 230 ft/ftns 4 &t/ Tmw l T 5 Ree, L
Model 5004 460 ft/fma 4 130ftfims ;22 Ree. L 4,000 ; Tewing vassducer
Depth iateg. 8,250 {ms i - 230 {ma ;12 Rec. L
Pree. saund, i
ELAC. Muniscope 150 o { 1 8/15/307 ! 50 Ind.
i0m -
Fisblupe 28/8708 1 ..., Iad. 1} ....... Cen be combined
fma i with echograph
Annia 55/110/155/ ¢ 32 Rec. L
echazraph 20 m :
Echomat Ul i 3)/30/55/80 !
240 fmma } fros {
Castor 40/20/ 160/ i E 20/48'%/ , 0 Rec. L
Im 1 192 m .
Bellatrax 12372507500/ | 2 73/130,3307 . ....... Rec.L | ....... Depth iadicator
600 m 600 m available
Auir 125/250/500/ 12 15/150,200/ } ...... Rec.L  {........ Depth indicator
L0 m - 600 H aad CRT duplay
(fish detectos)
available
Arcturua 125/25/%00/ 12 T3/130/3%0/7 | ....... Rec.L. |[........ CRT dusplay
1.600 m 600 tn availsble
Atair-Special 17573507700/ | 3 T3/180/3%/7 1 ....... Rec.L }........ Depth indicator
1,400 @ 600 m H and CRT dusplay
' i available
Denes 71,000/ 4+ 3007600/ | ....... Ree. L
2,000/4,000 o 1,200/
2400 m
Eaif 1,500/3,000/ 4 900/1,800/ | ....... Rec. L
6.000/ 3.600/ .
12,000 m 7.200 m
Netrsondo Sumilar abore
Fisher....! Ses Ranger PR (Y Ind. 125
NEC..... 5D.150 10100 o 11 10/100 200 Ree. L.
BG-130 200/400/500/ iB 5071007125/ | 50/200 Ree . L ... ..... White line
1,060 m 250 m
CG/130 200/400/ 500/ i 8§ 50/1007128/ 24/200 Rec.L }........ White line
1,000 m 20 m
§F-1005 320/1.280 3 12040 m 2.5 Ree. L. |........ Whiie line
SF-1006 320/1,289 m 13 12/i0m 23,5 Ree. L
SD-1100 320/1,920 m }3 1207720 m 23,5 Rec. L .
SD-1002 320/1.20 m i 3 12¢40m - 23,5 Rec. L
Prec. Deep Sea | 13,000 |- 200/2,000 ™ 10 | Rec.L
Echo Sounder . .
Kelvin | M3 28 2,250 fms |8 <0/i0fms | 10 Rec. |
Hughes ::5 25;! Aigg;n | S T5/70m i0 lI:ec.
M3 26 4,500 {ms 80,500 {ms 10 ec,
MS 26K 9,000 m 8 150/1,500 m 130/ Ree.
1,50 m
M3 28F 120/210/360/ !C 30/60/90/7 30/50 Ree. |........ White }oe
450 {ms | 190 fma
MS 28M 220/440/650/ | C. 5571107163/ { 30,50 E Ree.  {........ Whita line
830 m | 220m }
MS 29F 120/2409/360/ i C 3G/60/90/ 20/50 4 Ree. ...l White lioe
480 fms | o 120ims !
!
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TABLE 3-12, Echo Sounders (continued)

Many- Frequency, | Recurdee or Approx.
( Type/model Max. range Phase acale iuency, peice, Remarks
acturer i kil i wdicator {55 g
M3 29M 220/ 440 660/ I C 33/110,/%0%/ 30, 50 Ree.  L........ Whate Line
330 m 20 m
M3 33F/A 80 frg 3 30ims 50 Ree. White line
Ma 33F/8 160 fms 3 60im3 50 Rec. .| Whate line
M3 33F/C 20 {ms 3 12X {ms 5 Rec. . White line
M3 JIMA Him 3 Mo 50 Ree. ..} White hne
MS 33M B 20 m 3 Hom ) Ree. .| % hate tine
M3 33M/C 550 m '3 2%m 50 Rec. White Line
MS 3SF 540 /270 fms/ | C 90 fu 45 {oms/; 30/30 Ree. | ....... White lLine
1,000 fms 150 Ims
MS 3I3M 150,340/ I C 30/%,360m | 30/50 Ree. |, ...... White line
2,160 m
M 3TF/A 195 fn.s ¢ 30 fms 50 PRee. | ....... White Line
tAMSNITFB 10 333 fma 1C 60 10fmas . X0 | Rec. .{ White Line
MS 3uN A 170m AR 50 + Ree. White lLine
M 3B Mo edm €0 om0 | Ree. | White line
Mo 3oF L200 307 | . 200,400 500 ; 10 ! Hee .| Precsion
[V ! . | i Recurder
M3 35M EXORRT IR R i Rec. : Irecuion
9,000 m i 1,608 I i Hecorder
Morcomt | Reagraph IH - 630 {1 ims 4 1504 (me 41 Ree. L 12,060 Depth isdicator
Marwe available
Fisbgraph 1,300 {ms 5 60/300 fme 24 Rec. L 2.060 Black lLine re-
corder; dejsth in.
dicator avmlable
OBbshore Rec. 320t J 1200 150 Rec. ¢ 251
ES.
Inshote Echo 10008 ... [ 150 fod. 132
Sounder
Seamare 440 (ms 2 60°240 Ims 50 Rec. L
Simrod . . .| Skipper Sounder | 1007240/ 3o | L Rec. L 820 White line
| 30 (ms, 620 m | {rms, 70 m
bfodet 510-6 260,650 Ima 4 10,275 Ime | . L., Rec. L 1,530 | White line; dejith
udicator avail-
sble
Model 513-2 260/650 [ms 4 110228 fme ¢ ....... Rec. L 1,920 White hine; depik
indicator avai)-
sble
Master Sounder ! 1007240320/ 3 40/80/120/ | ...... . Rec. L
620 {ms, 620 @ 220 (ms
220 m
Master Sounder 180 fms, 500 m . 1 -

HoRizoNTaL SoUNDER (INcLubpinG CouMBINED HORIZOSTAL-VEATICAL SOUNDER)

Manu- Type ITumum. Tilting, l Mazx. (requency | Recorder of Al‘;‘::"' Remarks
facturer deg deg range, kilz wdicator Us.
ATLAS. .| Periphon F4 | ..... .} ........ ko) 1,500/ Ree. Also with vestical
i 3,000 m stunces
ELAC....{ Lodar 300 0-%0 4,000 m | Rec. & ind.
Mattetiodar 300 0-90 2400 m | Rec. & ind. t
Minilodar 260 0-%50 .. 1,000 m
Kelvia Asdic 320 5 & 30 fixed! 50 2,000 m/ | Ree. 6,200
Hughbes | 2,0003d
Asdic 30/120 15 & 30 fixed | 50 800 wm/ Rec. 3,300
. 900 yd
SIMRAD | Basdic 360 0-90 .. e ]oeennn 550 To be used with
Simrad Master or
Skipper Soundes
Asdic 3607175 | ...oelll 30 1,500 @ | Rec. 8.000 360° man,, 175°
* autc.; 135 fms as
vertical eounder
Research 8007 | -ovvnve Jovenne wvunn 11 &30 13,000 m | Rec, 120,000 | On horizental with
1 kifs L CRT
duplay
6500m For horizontal and
vertical with
30 kily
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TABLE 3-13, Photometers, Cameras, Television

3-97

UNDERWATLR PPHOTOMETERS

Apgeax '
Manufacturer | Underwater cell ! Flux collector Readous price, | Remarks
Us. 1
I ;
i |
GM .......... Weaton 856-YR  Flatopa! glaen | One nucroammeter with ; |
cell and rance relecior; |
s nucroammeters with ¢ !
fange selector { '
Hydro Products | Photocell i Fiat/ hetnin ! Ratie-meter ‘nuil tulanee 1,500 2,000 SNingle or dual uradianre
ey-herical read=at 2y anter 1 neter uf b 2 m with
sradabic with s depth ¢ 1w mi ralle and neutral
sensor and deck module | i hltera, without meerm
i | amreter
Iat. Ag. C-14 Seleniymo. { Flatore! glas | One micruammeter with I 188 '
photocel] . eeil and rar e riertar
Kah! .....  Weston 5336-YR | Flat ofei lass | Dne ouaroamneter wah
©cell wid tange seiertor,
{ tae libraatn nelers with
i range selec s ! .
Lab. Océanorr. . .| Selentum Flalopal glass | Une microamimeter mith |43 i With 100-m cable, wathout
. photoceld | |' crll and range selector i ' weutral Glvers or mireo-
t i Atningter
Marice Advisers. .| Up-end down- . Flat'sphecical ! Ratio-meter oull balance 2,950 W ath degth indicator,
welling celle ' read-outy | wsthout cabilde
Up-welling Flat, spherical | Katuo-meter taull talauce ] i
cell ' tead-out l
Rigosha...... .. | Photronic cel) | Flatopal glasns | One microammeter with | {20 I With 50-m cable and filtere
cell and range selector
Tiesley..ooon oo foer e Ratio-meter tnull talance | | With 100-m eable, with
resd-outs, halance.by. l ofal glasses of different
depth surthod | Srsnsmasson
Whitoey......... Weston 865-RR | ....... .. .| One mucruamimieter mith 1170 ! With 30-m cable and neu-
I cell and range selector | i tral filters
TSK....ooo... Selenum Flatopa! glazs | One microatumeter with .. .., With 6u-m cable and filters
photocell cell and range selector | ‘
i
UNpErwATER TELEVISBION
Max, depth of -
Manufacturer Type opﬂ::lon. | h“m: cable, No. of lines LH‘M:N"' p‘::f?; s
.. S0 ($lousinz only )
IBAK ........ SP50A 200 2c0 625 500
MK1 400 400 625873 2 X 1,000
508 500 300 623 2 X 5w
soC 1,000 1,000 625 2% 500
50D 2,000 2, 825 2% 500
TF33A 100 100 823 2 X 500
TFs38 500 00 623 2% 5w
TF83C 1,000 1,000 625 27 500
TFs3ID 2,000 2,000 025 2 X H0
TFS3E 3,000 ;3,000 (5] 2X 5w
TF83F £.000 4,000 625 2% 500
0EC........... Hydro-eye | 3w 10 |owo Mercury vapor
1,750 '8,500/17,000 | 450/1,500 | w0 1,000
Marooni ..o..olf ciiaal.. 90 130 405/523/625 X2
SEREL
l |
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TABLE 3-11, Photometers, Camaras, Television (cortinuved)

TURLIDITY MLETERS

Tength of Cable | Approx.
Maaulecturer Light filter Electricity Readout leagth, price,
light path Us
@ . 8
Askania..........| 1-10cmsdy. | RGL & G2 | 12-V battery Reading microsmmeter; re. 30
curding taicroammnieter, null-
balance readout, towcd
trans nisaometer
| o/2w ROt & BC12 26-V battery Readinz microammeter: re- 160
cording microsmmeter; nuil-
! balaace readout; toned
" trans Liss.ometer
(-30 em/ RGL & HG1?  :20.% bottery |, Reading mucroammetee; re- 100
1 m adj. cording mucruammeter, rulle !
1 balance readout, towed
tzansmisviometer
GM .......... Uptolm |Onrequest (12.¥ hattery | Reafing mucroammeter. null- 16/95
{ i lalance readout, towed
transmiss1i'neter '
Hydro Preducts  I'm ' On request 8-Vitatery and  Keal 2z cocrnammeter, re- | 66 1,458
L5V 6 Hx . curd:ng tnictoammeter H
10emy/l m | On request ' 6-V battery and ! Reading micreamuicter; re- €0 1,230
: 113V Hs | cording mirraammerer
Kahl............ Uptol m |On request £ 12V battery Reading miernammerer: aulle 10/95
I balance readout. towed
transmissioMmeter
Maring Advisens . Built-in T115-V 60 Hs Null-lulance readout, towed | ...... 2,570
Wratten Glier | trans mssiometer '
Tinaley.......... lm Buiit-an fler, | 20-V battery | Noll-balance readout; towed
Chance OB2 wransussiometer
Whitaey.. ..o oo e Reading microammeter | ...... 300
ScatreR METERS
Maoufecturer | Light beam Light source Electneity ¢ Readous I Cable ! Price
Tiosley..... . Collunated 48-W lamp YV Null balance ll 5 cored
Deepr-sea UNDERWATER CaMERA ([IxcLrpiNe UNpERWATER CAMERA OrERATED
5Y DIvER)
Picture \ M i
Maoufacturer niz:/"f;]lm, '(:;‘:‘:d Exposwre Shutter le:}::‘:lz p“':f_ T)t; M
Alpige.... .... 38 X 32/35 100 By bottom contact, | No X synch. 7.000/1,000 4.000/-
with triccer weight
EG&G . ..... 35 500 Bottom contact, re- |+ X 2ynch. 12,000 8,580
mote control, or
sulomatic
aM...... /38 18 By botwm contact, | Yes 3,000 500
with tngzer weight
Kabhl,......... -/3% 18 By botiom contact, | Yes 3,000 900
. with trizger weight
OEC. 64 X 51/70 400 Buttom contact, re- | X synch, 8,000
ote control, or
automatic
IBAK ........ 17 X 24/35 72 By rencte control X syach. 4,000 2,500
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TABLE 3-13. Thermographs, Salinometers
I SiTe SAanNiTy, TEMERRAWTURE, ANp DeoTH-MEARU KING INSTRUMENTS
| '
Manulscturer Sali:ity. Temp:gluu. | Depuh, Tndicator cr f::ll,f_ :A‘;:r:!c:'a- Remarka
- | = reorder | U T
RBeckman RS53 1040+03 04003 ! None ! Diotal readout | 40 ¢ 1,0% !
Beckman Ra6 . 10-40 202 (03202 i 0-130 + 2 3 Dizital readaut 130 L3328
Beckman RS 3* 32-39 4 £ 0 05! None | None Hecerding 30ea, | Temnerature-
seasor I correeted 12-
: point elec-
| trodeless
\ ealinity
I i , 1 recurder
Cendyne 30-40 £ 0 02 =2-352005 0990 Cic.tal tape, .
' o202 \F ot ,
GM 431903 10-40 05 : None Dal 15 I
fly dro-13am 04003 -1 W=003 {ndirator 20 T 1,500
Hutedh J0-40 £ 0 01 -3 003 VALY { i."ound velaenty
Tunlel YO0UG) T , recarder ' | optwnal
Kanl 04003 D e0S Note al i 13 b oam) .
Kieler -4 20 J -2332002 02,50 Meter readou?, |y i
Honaldanerke 10-2,500 X2V recurder,| ( Upwo |
1 0-500 | magnetic 'are i 2,000 23,700
i 0-200 recvnder, dritalr 4 l
i 2 15% readout, dizital .
i I | 1€iter l
05K ..ooeeens 27.2-343201 640202 | None 1 Indurator b
Plesseyd. ... b oo o e Ll . ceveey Dranal, mage I Sound vetocity
netic tape, | slo
tunched card ]
TSK....... ... 29-38 £ 003 ~2-32302 0100 £ 3% ' XY recorder .. 111,600
C0203 (00203 | N “Indicator P30 Joo |
Whitney ... L. - . . . i Meter readout | | 3uo |
BATHYTHERMOGRAPH® (STANDAHU MODEL)
Tetperature Appros. peice, |
Manufacturer fanre. °C Depth, m e 1t I Reruarks
| :
Belfort . ..... -i-30 607133°250 1+ 506 " Fahrenheit-feet scale s avaibulue
-2.32 55130 204 i 520 ! Fahrenhert-feet scale is ava-lanle
G\ .. -2 32 o0 137 274 . | tahrenhen-leet scafe 13 avuilahle
Jules Richard ... -2-30 30 150 300 |
hahl . .0 Lo L L -2-30 60577, 204 . } Fahrenheit-fect scale 18 avatlable
Mashpesb . ... .. ... L. -2-30 200 i 1,090
Mécaboher ... ... - 1,000 l 1.225 l
Wallace and Tiernan . .. ... .... -1-30 o0 115 270 600
TSKooo o Lo i e =232 ) TN | i
TesPERATURE-DEPTH REcorper (Excrupize STD)
Temperature, °C Depth, m i n
Maou- ! Reccrding Approx. )
facturer Model Range | Acni?ry, Rangs i Acc\::acy, : system 6"5"' | Remaris
!
Askania... | 6481 0-30 /0.2 0-100 1.5  Portable temp~in- | ...... Mechanical
! dicating tnsuru- |
¢ | ment
633 0-30 015 0-300 - i Dots on chart ceee . Battery8 Y, 85
! H ' smip-hr
Francu..... Ezpend- |~2-30 {0 2 0-460 | 2/8 | Ag~le/digital 32 50 | Ship apeed 0-30
able BT ! kno1s; price is for
] ; suzie probe;
fauncher and re-~
| corder on-board
} cost approx, §5,000
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TABLE 3-14. 1nermographs, Salinometers (continued)
Temperature, °C ' Depth, m
! A
Manue . preox.
f. fanu Maodel Recording [4ice, Remarko
acturer Accuracy, Accurac system Us.§
Hange m ! Mange v 3 '
Hjdro. 048 )1 6,500 1 XY rec. .. | Special depth end
Producis tenuperature ronge
avallable
Muedel 040 ; 0 8'max.) ; 0 350 1 Ind. 828 Excluding cable
1015
Geodyne .3 A 1196 l 0-30 102 0-4.000 ! Strip chart 650 Including recorder
AT { 0-40 10 01 6,000 Taje rec./XY rec, | 6,000
03001 1,500 Tajc rec. . .. ! Mogred-buoy
temp.- depth
frofiles
Hytech . No #8582 ‘ 0-40 101 1D 05 Speedomax G Recording on board
No.473 . 0-30 lo o 3,400 1S | Tape XV rec. 7.000 : Hecurding on board
Marne ! Thermistar/ 3,000 ! Charts Electrunic record-
Adviser i platinum g on toard
Sippican . | Evend- '—2-30 10 2 0-300 /s Analog 'digital 32 50 ! >hip speed 0-30
able BT | | I knuts
TS5K.... Doeper: I 0-35 { 10-3,000 lon smoled-glass ! Mechanieal
| vlate |
EBT. | 2alor  lo-orson] o UInd., X¥ rec. |
| | | .
SatiNoyeTER {CoxpreTive Tyer)
Salinnty
. . Hath .
Manulacturer No. of Semple lemprnuuc. A?N?" price.
measuring cells size, m! US. §
Range | Accuracy,
A .
Ataatic R.C.... .. 2043 | 0003 8 50 15 ¢ 0 005
Rigosha . ..... . l . 5 . 4,200
dayeo .. .. Ll 20- 40 l 00t . 25 IO"'OOI 3,700
SauiNoMmETER {INpucTive TypE)
Salinity
A .
Manufacturer ~|  Temp. Sample P Remarks
coinj-cniation sue, ml price,
Runge Accuracy, UsS. 8
-
L
Auto-lab........ ... 27.8-42 0 003 Dial setting 53 1,300 Estended ronge 0-42
available
Beckman (Cedar) ... . . 0-49 0 003 Automatic N 2,883
GM L e . 09 0 003 Automatic 50
Hytech . ... 019 0 003 Automatie 50 3,600
{ndustria 27 8~42 0 003 Dual setuing 50 1,100 Extended range 0-42
available
Kahl  ........ ..., 049 0 003 Automatie 50
Plessey.. . . . 0-49 0 003 Automatic 50
TS K 9-38 0 005 Automstic 80 1,500 Tronaistorized, built-in
battery, or ac 100 v
28-38 0.08 Automatic 50 930

* Metal-coated staballoy Bl slides are supplied by ytech at $12 50 per box of 30 slides.
t locluding accessories (grids, viewer, etc.) aad 200 smobed-gloss shides,

o
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TABLE 3-15. Water-sampiing Bottles
Crostng WaTer BorTies (No THRERMOMETER FRAMES ATTACuED)
. Capscity, | Weight, | Materialof tube | APFEO%
Manufecturer Name/type | -2ReOUY, cight, | Msteratol tu price, Remarks
Liters e (iaside) S §
For seral sampling
Hytech . ... ..| Froutschy jos/t ..., Polyviny) chloride | 24/35 With valves
Rigusha ... | Duty s tronsparent . 0,4 2,8 Plastic 42 )
Hydro Producu. .| Van Duru VAN 1,6/1,8/2.6 , Pleuizluss 50,60/7%
Yan lurn LI ] 3.1/34 Mastue 105/120
GM .. ... PAC Water Nottle ¢ 2.3 6 2,773,174 | Plastic vanap,
Kahl . . .. {PVC Waer Boutle . 236 | 2,7,3.1°4 | Plastic transp,
For nnagle sampling 1
Hy dro-Hias Ruttner boss/e | ... Plexiz!asg 58/63/88
Valeo . . ..e... | Vao Dura I Plastic ‘181 -
TS.K covvdd Van Durn L% i Plastic M1
Iat. Ag. 14 ...,  lnsulaung W B, 0,375 10 Pleayzlass ‘Sanyl 149 Modified Petterson
Insulatng W.B. 1 14,3 Plesy clasa  Sanyl l 228 Nanseo bottles
Kahl .. ....... Clasing W.I, 10,3 21 ' Tin-plated
G M .| Cluaing W 18, i 035 23 ; Tin-plated ] i
Mécabolrr. ......| Closing W.1. |4 8 { Plastic chromed | 0
Rigosha .lews, ‘1020 11518 Bras j 1267140 |
TSK . .|cwn, 51020 | . Plasue l's7/118/181
Lab Océanogr ... Plankton Sampier + & [ 18 Nichel-plated H150 !
ISlrcmun-.\'nva:n LT PPN Nylon & PVC 1338 !
Valeo........ .. Jitts Twin Sampler , 035 %2 Plastic 123 | Teansparent and
| brass-sheathed
TSK..... ... T.S. “TOMEI" 0,52 3.5/6.7 Plastic
T.R.W. B,
T.S. “TOMEI" t Plastic
Ritahara W.B,
Horizontal closing watee bottle !
Hydro-Hios Horuonwa! C.W.B. | .. ... (168 1. ... 183 With frame for re-
i versing therm
Mécaboler .| Hotizontal C.W B, I 1/2/4 12/24/48 s e e 165/308/450
Rigosha ........ Horizontal W.B. 03 4 Brass 0 Open and ciose with
2mess.upto S0 m
TS.K. .........| Horitontal W.B, 07/4,2 7310 ... 82 Open and civse with
piston by | mess.
STERILE WATER SAMPLER
. . Approx.
d M
Manulacturer Name/type C“:S A ‘::: ;:)leol lr}r la“i Remarka
!
GM...... Zo Bell sampler | 230,230 Rubber/glass
Kah! .. Zo Bell sampler | 230, 230 Rubber/glass
T3K. .. .... Zo Bell type 200 Hubber
Meécabolier e . Reversing 250 . 105
Hytech . ABC samipler 1) Pyrex
Hydro Products Cobet sampler 110,230 Neojrene 34,50 For Kut, including 1 mecharusm
and clamp asseubly, 12 finte
sealed capillary wubes, one 4-03
bulb and wilet tube, eae 301
bulb and nlet tube
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TABLE 3-15. Water-sampling Bottles (continued)

Waten Borries wite Fraases rvoire BEvEasiNG THERMOMETE I

! I No. of Approx
Manuy- Name/Type Capacity, I We:ght, frames for | Material of tubs |'wln*e. Remarks
factueer liters l inv. therm Gside) Us, §
i — ————
Baltant Nansen 1,25 I .1 23 | Tefloncoaed
Bellort .... { Nansen 1,25 13,5 3 Tineplated 225
Bergen !
Nautik ...} Nansea 1,25 ‘ I 7 13780
Hans, W Nansen i i
tydro-Biog .| Nansen 1,25 1 4.5 P2 .. 153
GM ... ... Nansen 125 135 i 23 t Tin-plated
Kabt Nansen 123 i T
Mashpribor Nansen 1.0 , 4.5 y2 | Hrass i 5
Rigosha Nansen 1.1 ‘. 23 Heass 1 15462
TSK. ... |Nawsen 13 20 €305 234 ' Plastccosted |52/
Nansen 1.3 ‘ P23 ' Palyethylere 50
Yalee ... .. Nansen 1.1 ! i P23 Chroned 139
Kelvin | i i ) i
tuuhes thman R W B . i 13 !.:llur-t'!llﬂ! 214 !
Higcaha Flman R W R, l Lo s ! Nickel-plated I 98 ]
TSK PEkman KW H, 0.6 3.5 . 172 1 Plastie 163 i
Rigosha ... | Fhiuan, frameless . 0.8 R [ | Hrass v 54 | For single ssmplnz
Ehman, framejess 0.8 s A4S o » Plaste le3 ' For s.nale sampling
TSK .. | hkman, frameles | 0.6 .32 1 Plastic | bur simale ramphing
GM - Flache W N (13 l 49 2°3 Nuncontammating | . For seraai sampling
Rahl .. .. | Faarhe W H. 1.3 4.5 S : Noncontatmnsung | . .. . bur serial sampling
Lab. | Kaudsen, frame- | 1,2 1 3.3 P23 Nickel-plated & 1 185/117,"  For senisl samphing
Oceanogr. less i araldie-coated 125 |
Mécabolier . { Reversing W B, 1.0 3.5 213 Chromed . | Heversing ther.
mometer frame
snid Becommona-
tiwns for serial
sampling svailable
Reversing W.B. | 2,0 8.5 23 Chromed | ....... Reversing ther-
moroeter frame
and arcommoda-
twns for serial
sampling svailahle
Reversing W.B. | 4,0 3 Plastie 205 Reversing ther-
marmetee (rame
and arcommunis-
tions for serisl
sampling svailahle
N1O.. Plastic R.W.D. 1,35 3.5 273 Polypropylene 189 For serul sampling
Hydro-Bigs .| Universal W B, 33 2 : Plastie 2% | Fur senial sampling
Geodyne. Nisken 2 23 Poliethylene 270 { For scrial sampling
Nonmetaliic 1,7,/4/8./30 2.3 PyYC 140 ! for serial sampling
TSK... Vertical 0,7 M e e e For samphing Lot
tom water
Vertical 1,2 b3
Murtire WATER S\MPLER (ExcrLroing CovBiINEp witH BT)
Camacity l Toual ' Material Appros.
Manufacturer No. of ubes | of a tube, weizht, of tube price, Remnarka
lLiters ¥4 (inside) Us. s
Hydro-Bros . . ... 5 125 10 Plevizlass | 434/593/675 | Closed by messrncers
Rigosha ... ... 8 14 14 Tin-plated | 447 Closed by  bLellows at
preset deprh
TSK.. .. ......... 8/8/12/18 0.13 20 13:35/50{ Brasa Operated aboard by bey-
g electromagnet at eny
depth; depth indicatce
avaitable
8 0,15 22 Brasy Closed Ly beilows at pre-
i set depth




GCEANOCGRAPHIC INSTRUMENTATION

3-103

Following are names and addresses of the manufacturers listed in the UNESCO

tables.

Asterisks denote firms whiel iesponded to a reguest for up-to-daie informa-

tion on their products; “coup™ denotes firms which indicated acceptance of payiaent

in Unesco Coupons.

ACCO®
Alpine
Apelco?®
Askonia®
Atlantic R.C.
Atlas-Werke®
Auto-Lab.

A. Wuttke®
Ballant

Belfort®
Bendix

Bergen Nautik
Boursier
Braincon

coup.

Brown

Carl Zeiss®
coup.

Cedar Beckman®
coup.

EDO

EG &G

ELAC*

Fenjohn

Fisher

Francis
Geodyne*
GM

coup.
Hans. W.

Hayward

coup.
Hy-draulik®.
coup.
Hydro-Bios#*
coup.

Hydro Products*

Hydrow.

ACCO Fquipment, .\merican Chain & Cable Company Inc., 1110 E.
Frincess Street, York, Pennsylvania 17403, U.S.A.

Alpine Geophysical Associates Inc., 55 Oak Street, Norwood, New
Jersey, U.S.A.

Apelco, 313 LEast Grand Avenue, South San Francisco, California,
U.S.A. .
Askania-Werhe GMBH, Offenbach am Main, Taunusstrasse 47,
West Gerrnuny

Atlantic Researcly Corporation, Henry G. Shitley Memcrial, Highway
at Edsall Road. Alexandna, Viegrsa, US. AL

Atlas-Werke GMUBIL, Departinent of llectronics, 0. Box 8545,
2-8§ Bremen 2, West Germany

Auto-Lah. Industries Pty Ltd,, 364 Fastern Valley Way, Chatawood,
Sydnev, N.3. W, Australia

Adolf Wuttke, 2000 Hamburg 22, Humbloldtstrasse 33, Germany

D. Ballant, Manufacturing Co. Ltd., 619-21 H Street, N.W., Wash-
ington 1, D.C., U.S.A.

Belfort Instrument Co., 4 North Central Avenue, Baltimore 2,
Maryland, U.8..\.

The Bendix ("orporation, Bendix International Division, 20 Last
42nd Street, New York 17, N.Y., U.S.A.

Bergen Nautik, Bergen, Strandgaten 18, Norway

Socitté Boursier & Fils & Cie, 2 rue Charles-Laisant, Nantes, France

Braincon Corporation, Box 312, Marion, Mass.,, U.S.A.

S. G. Brown Ltd., Shakespeare Street, Watford, Hertfordshire,
England
Carl Zeiss, 7082 Oberkochen, Wurttemberg, West Germany

Beckman Instruments Inc., Cedar Grove Operations, 8% Commerce
Road, Cedar Grove, Ilssex County, New Jersey 07009, U.S.A.

Edo Corporaticn, College Point 56, L.I.,, New York, U.S.A.

EG & G, Inc., 160 Brookline Ave., Boston, Mass.,, U.S.A.
Electroacoustic GMBH, Kiel, Westring 425, Germany

Fenjohn Co., 90 Cricket Avenue, Ardmore, Pennsylvama, U.S.A.
Fisher Research Laboratory Inc., 1973 University Avenue, Palo Alto,
California, U.S.A.

Francis Associutes, ¢/0 Sippican Corp., Marion, Mass,

Geodyne Corporation (see £G & G)

G.)M. Manufacturing Co., 2417 Third Avenue, New York, N.Y.
10451, U.S.A.

Hanseatische Werkstatten, Friedrichs & Co., Hamburg-Schrelsen,
Oldeslor Strasse 97/99, West ermany

The Hayward Company, Y0 West Street, New York, N.Y. 10006,
U.S..\.

Hydraulik A/S, Brattvag, Norway

Hydro-Bios Apparatebau GMBI, Kiel, Wismarerstresse 14, West
Germany i

Qceanographic Fngineertng Corporation, Hydro Products Division,
P.O. Box 10766, San Diego, Califorma, U.5.A.

Hydrowerkstutten GMBH, Kicl-flasse, Uhlenkrog 38, Germany
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A’!cclﬂ

coup.
TBAK®

coup.

Industria®
coup.

Int. Agency C-14%
coup.

Jnyco

Jules Richord®
Kahl®
coup.

KDK
Kelvin Hughes®

Kicler
Howaldtswerke®
coup.

Kyowa Shoko

Lab. Occanogr.®
coup.

Ledcen

Leeds & Northrup®
coup.

Leitz

Marconi

Marcon: Marine#®

Marine Advisers®
coup.

Mashpribor

MBA

coup.
Mécabolier®
coup.

NEC*

N.1.O.
coup.
Norwinch

Ocennographic
Loboratory
QEC

coup.

O.R.E.*

coup.

0.8.K.
coup.
Plessey *

Pneumo Dyn.

UNDERWATER FIELDS AND INSTRUMENTATION

The Rissett-Berman Corporation, Hytech, G Street Pier, San Diego,
California 92101, U.S. .\~

IRAK IHelmut Hunger, 23, Kiel, Fischereibafen-Gebilude 12, West
Germany

Industria Manufacturing Engineers Pty Lid., 23 Waratah Street,
Sutherland, \ustralia

The Internationul Agency for 14C Determination, Measurements of
Prunary Production tn the Sea, Charluttenlund Slot, Charlottenlund,
Denmark

Jayco Instruments (Pty) Ltd., P.O. Box 23, Plumstead, Cape Town,
South Africa

Jules Richard, 25 rue Mdlingue, Paris 19e, France

Kahl Scientific Instruments, 737 West Magain Street, El Cajon,
Cabiforma, U.S..4.

Ksaijo Denki Co. Litd., (Marine Instruments Co. Ltd.), 19 l-chrome,
Kanda-Nistukicvho, Chiyoda-ku, Tokyo, Japan

& Smuth & Sons ('ngland Ltd.). Kelvin Hughes Divisien, St. Clare
House, Minuries, London FC4, England

Kicter Howaldtswerke AG, Abt. Apparatebau, 23 Kiel-N.D., West
Germany

Kyowa Shoko Ltd., 1804 Shunamachi 1-chrome, Toshima-ku, Tokyo,
Japan

Laboratoire
Deumark

Ledeen Inc., Gilman Road and Garvey Avenue, El Monte, California,
U.S.A.

l.eeds & Northrup Company, 4901 Stenton Avenue, Philadelphia 44,
Pa,, U.S.A. ,

Frnst Leitz GMBH, Wetzlar a/Lahn, West Germany

Marconi's Wireless Telegraph Co. Ltd., Marconi House, Chelmsford,
Basildon, Lssex, England

Marconi International Marnine Co. Ltd., Elehra House, Chelmsford,
Fssex, England

Marine Advisers Iac., P.O. Box 1963, La Jolla, California, U.S.A.

Octanographique, DBolbrovej 48, Rungsted Kyst,

'/0  Mashpriborintorg, Moscow, G-200, Smolenskaya 32/34,

U.8.8.R.
Marine Biologica! Association, Citadel Hill, Plymouth, Devon,.
England
La Soci¢té Mécabolier, 17 rue de Juvigny, Ablon (S. & O.), France

Nippon FElectric Company Ltd., 7-15 Shiba Gochome, Minsato-ku,
Tokyo, Japan

National Institute of Oceanography, Wormley, Godealming, Surrey,
England

The Norwinch Group, Sales Department, A.S. Bergen Mekariske
Verksteder, P.0. Box 858, Bergen, Norway

Oceanographic Laboratory Scottish Marine Biological Association,
78 Craighall Road, Edinburgh 6, Scotland (att. Dr. . S. Glover)
Oceanographic Engineering Corporation, P.O. Box 1560, La Jolla,
Californin, U.S.\.

Qcean Research Equipment Inc., Falmouth, Mass, 02541, U.5.A.

Ogawa Seiki Co. Ltd., No. 184, 2-chrome, Hyskumin.cho, Shin-
juku-ku, Tokyo, Japan

The DPlessey Co. Ltd.,, Marine System Division, Ilford, Essex,
England s

Pneumo Dynamics Corporation System, Engineering Division, 4930
Fairmont Avenue, Bethesda, Maryland, US.A.
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Res. Mao.
coup.
Rigosha®
coup.
Riken

SEREL

SIMRAD®*
Smallwood
coup.

Sub, Csh.*
Tacoma Boat

Tinsley®
coup.

T.S.K.*
coup.

Caion®

Valco

Wallace & Ticrnan®

Whitney

Wildlife Supply

coup.

5108

tesearch Manufacturing Corporation, P.O. Boux 6056, San Diego 6,
Culiforuia, U.8.\.

Rigosha & Co. Ltd., 2 Kajicho, l-chrome. Kanda, Chiycda-ku,
Tuhyo, Japan

Rikagaku Kenkyvuio. No. 31, Komagome, Kamifujimaccho,
Bunkyo-ku, Tokyo, Japan

Socitté d'exploitation et de recherches 6lectroniques, 26 rue de
Londses, Paris Ye, 'runce

Simonsen Radio A.S., Enasjoveien [8-20, Oslo, Norway

AL WL Smsllwood Ltd., Puomeroy Street, New Cross, london S.E. 14,
England

Subimnarine Cahles Ltd., Greenwich, London S.F. 10, England
Tacoma Boat-builiing Co. Inec., 132 Sitcumn Waterway, Tacuma,
Washingtun, U7 8.\,

H. Tinsley & Co. Ltd., Werndee Hall, Suuth Norwood, London,
S$.E. 25, FEngland

Tsurutmi Seikikosaku-sho Co. Ltd., 1306 Tsurumi-machi, Tsur-
umni-hu, Yokohama, Japan

Union Optieal Co. Lubl., No. 21-1, 2-chrome, Shimura-cho, Ita-
bashi-ku, Tokyo, Japan

Valco Products Pty. Ltd., 180 Taren Point Road, Taren Puint,
Australia

Wallace & Tiernan GMBIH, 887 Gunzhurg-Donau, Postfach 149,
West Germany; or Walluce & Tiernan, Iuc., Belleville, N.J.

The Whitney Underwnter Instruments, 1957 Corralitos, San Luis
Obispo, California, U.s.A, )

Wildlife Supply Co., 2209 8. Hamilton Street, Saginaw, Michigan,
U.S.A.
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"Amongst 50 many borrowed things, I am

glad if I can steal one, disguising and

altering it for some new service.”
~--Michel de Montaigne

1. Decscrintion of the Phenomenon and Terminology

1.0 Prefatory Remarks

When Dr. Zubieta invited me to take part -in this conference I pro-
tested that I really knew very little about coa;tal engineering
and doubted that I had anything to say that was worth your atten-
tion. He assured me that coastal engineering was not what he
wanted me to talk abcut; that there woﬁld be many other speakers/
well qualified to handle that subject. And, after 1ookiqg over

the program, I can not but agree with him. Wwhat Dr. Zubieta asked

of me was to talk about ocean waves; waves as they really are and

waves as they are handled theoretically and mathematically. This
made some kind of sense to ma. I do know a bit about waves and
the forces esxerted by waves on coa;ts and coastal structures are
among the inore. important with which the coastal engineer must

contend.

1.1 The Phenomena

I think 1t likely that few of you have had much chance to watch
waves. Consequently, T am going to bagin by %alking about them in
a descriptive way. There is no point in offering you elaborate
theéretical explanations for phenomena of whosae existence you are

unaware.
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But, put your tracer in shallow water. In that case you will
see that the horizontal excursian remains substantially the same
at all denths. We can begin to suspect that the water depth h in
comparison with the wave length L and the wave height H is going
to have something to do with the problem. We have already turned
up two cases of markedly different behavior in deep and shallow
water.

vhile there is a limit to the ratio,; H/IL, there are many
smaller heights that may be associated with the same L. Thus, there
can be no unigque water speed associated with any given wave length.

It is obvious that the waves contain energy. An undisturbed
water surface i1s flat. On a wavy surface the crests are raised
above still water against gravity and the troughs forced down. Thus,
work has been done and the wave shape stores energy in potential
form. In addition, there is water motion associated with the wave.
Mass in mution has kinetic energy. This leads to another guestion:
What does the work that creates waves and how is it done?

Many things will make waves: a rock dropped in still water,
a seismic movement of the earth, Ehe passage of a ship, the
gravitational pull of the moon, and, above all, the wind. The

"how" and the details of the motions whicH follow are something

clse again. Tor example, consider a wind which begins to blow .
ovar a smooth water surface. It seems reasonable that the friction-
al drag should set the water moving downwind in a currert--and it
does. But why should thue water also respond with wave motion; and
in such a peculiar way? The first response to the onset of a wind

1s the random appearawvce of small, darkened, ruffled patches called

"cat's-paws." Within these patches the wavelets are swmall. always
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of about the same length, and xunning in two trains symmetrically
about the wind to form a diamond shaped pattexrn. They are
capillary waves only a few millimeters high. If the wind stops,
they vanish alimost at once.

But, if the wind continues tc blow, they grow until they
reach a length of about 1.73 cm. At this stags they have the slow-
est speed a wave can have; about 24 cm/sec. If the wind persists,
they continue to grow until they become gravity waves. At this
point, if the wind stops, the waves do not die cut but continuz
to run straight ahead with wvery little attenuvation until they
fetch up against something. The distances they can travel ére
almost incredible. Waves have been measured cff the cocast of
California which were generated in the Indian Ocean and off Bermuda
which came from storms south of New Zealand.

If no energy were lost from the waves they would continue to
grow as long as the wind fed energy to them and they would become
indefinitely high. They don't. So, sooner or later, forces must
come into play which limit growth. The waves may get eneryy from
the direct push of the wind on their upwind faces. How eficctive
this will be obviously depends con how good a "grip" the wind can
get on the waves which, in turn, depends on howv jagged the waves
are. Young steep chop gives a better grip than ol1d smooth swell,

Energy can also be transferred by frictional drag on the sea
surface. The frictional drag acts alcng the entire wave profile,
but its effects nust be different over a crest where the water
moticn is with the wind than it is over a trough where the motion
is against the wind. Since the water motions are alwavs much

slower than the wave motion the waves can continue to gain energy
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from the frictional drag even when they are running faster than
the wind; which is not the case for the direct push.

The energy gained from the wind is lost mainly to the turbulent
motion of the water. Breaking waves (white caps or white horses)
dissipate the organized enerygy of the wave motion into disorganized
turbulent motion. The viscosity of the water alsoc saps energy
from the waves but to a much smallexr degree.

A detailed analysis of the energy balance that sets a limit
to wave growth 1s extremely complex and not yet fully worked out
but the principle can be stated very simply. As long as the enexgy
income Lo the waves from all sources is larger than the energy
dissipated frem the waves (by whatever means), the waves will
continue to grow. At first they grow in both length and height.

If they reach heightg for which they are unstable and energy

for growth is still available, the continued growth is predominant-
ly in length. A wave-system which has grown to the point where

its energy income and loss are in balance is called a fully
arcused sea.

The process by which waves grow to the fully aroused state is
not a single step. As the capillary waves first formed grow larger,
new capilla-ies are formed on thenm, grow,'and in turn are served
in the same fachion. Waves of different lengths run at different
speeds, so Lhat waves of different sizes and generationsrcombine
and recombine in a constantly changing interference pattern. In
a sea, ecach of the more prominent crests is usually made up of a
nwider of different wave crests, cach generated a£ a different
place and tiwe, which, for the woment, have piled up to form the

hunp of water you see. If you txy to follow any one wind-wave
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crest with your eye, you will find that before long it simply
vanishes. What has happened is that the waves which piled up

to the crest which caucght you eye are each running at a different
speed and, having gotten out of step with each other, nc longer

add up to a crest.

How hich the waves cf a fully afoused sea will get depends
on the wind EEEEE.(SPeed)? at it also depends on the QEEEEESE'
how long the wind blows, and on the fetch, the distance over which
it blows. In other words, in additicn to strength, the wind needs
time and elbowroom to do its work. You should take reports of
extremely high waves with a grain of salt. It is very easy to
over estimate; particularly in storm seas which are encugh to
scare the pants offyou anyway. The highest wave ever reliably
estimated was 34 meters. In the Korth Atlantic, even during winter
gales, the effective fetches seldom exceed 1100 km. With such a
fetch a 20 m/sec wind could build up, at most, something like
10-meter waves. If‘you want to watch waves which have been gener-
ated over a really long fetch you will have to go to tha Antarctic
Ocean which runs unbroken around the entire Antarctic continent.
There, winds often blow steadily with great force in the same
direction for weeks at a time. At the other extreme, in the lee
of a shore the fetch is always very short and large, locally
generated waves never develop,

If instead of having fetch as the limitation we had an un-
limited fetch but considered duration, it would take our 20 m/secc
wind something like 42 hours to bLuild a fully aroused sca.

It sometimes seems that the waves build wuch faster. Cosnish

obscrved a suuall which lasted 4 minutes during which the wave
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heights increased by 2 meters. The likely explanation for the
aprarent abrupt growth is that both the sauall and the waves were
moving atl about the same speed so that the wind had been at work
on the same waves for several hours before Cornish saw either.
The entire system moving bodily into the area would produce an

impression of very rapid wave growth. In mathematical terms,

ornish observed the effects of the material derivative,

¢

DH/Dt = 3H/3t + uy (3H/9x;)

and interpreted it as entirely a local time rate of change, oH/5t.

Waves generated by the kinds of storms that actually happen
seldom need fetches of more than 1100 to 1300 km to reach full
height--1700 km is probably rocm enough to develop the largest
;torm waves that have ever been reliably estimated. Based on
40,146 extracts from sailing ship logs the following frequency
o occurance of wave heights for the ocean as a whole seems
reasonable: |

Have

height 0-0.9 0.9-1.2 1.2-2.1 2.1-3.7 3.7-6.1 > 6.1

{m) '

Frequency ’

of 20 25 20 15 10 1o

occurance

(%)

o

ne sees that 45% of the ocean waves are less than 1.2 m high,

£0% arc less than 3.7 m high, and only 10% are greater than 6.1 m
high. The largést wave encountered by the VENUS during her 3-yoay
circumnavigation of the world {1836-1839) was met off Cape Heran
and was 7.6 m high.

As any seaman could tell you, the heights of waves per s

el

are nolt as important to him as is their Stecpness, § = H/L; the
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ratio of height to length. A boat can easily ride a high wave if
the wave is also very long. It just climbs up one side and slides
down the other. °'In contrast, even a rather small wave can make
trouble if it is steep. The stein gets hung up on one ciest

while the bow is driven under the next.

/ W

S I

Waves are choppier, i.e., steeper during the early part of a blow
than they are latex when the sea is more fully developed.

Wwind waves are irregular. Successive vaves differ markedly
in height and it is not at all unusual to find, for example, an
occasional wave 2 to 2.5 meters high when the common run ig only
1 to 1.5 meters high. The observed fact is that waves do tend to
rur in groups of higher and lower waves. This tendency has mislead
some people into statements like, "Every seventh (or third, or
ninth) wave is the highest." Such statemants recognize. the
irregularity but fail to describe it properly. The wave groups
are as irregular on their scale as the individual waves are c¢n

theirs.
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Because of the irregularity, if you observe the time between
passages of successive crests, you will find many "periods" T in
& sea. You should not confuse these observable "periods" with the
period which is a mathematical artifact and something else altogether.
Pigure 1.1-1 shows the frequency distributions of "periods” actual-

1v observed at sea for three different wind speeds.
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You can s¢ae Lhac the ranges are consideréble: 1l sec to 6 sec,
2.5 sec to/il sec, and 7 sec to 21 sec.
Nothing very sensible can b2 said about the "speeds®™ of
shservable waves., The waves ave not conservative; in simpie mind..
ed terms, no wave crest lasts very long. If you used an observcd

"period" T and an observed

‘wave length" I to construck a “"speed”
¢ I L/T, there is considerable doubt about what it is that is

moving at this "speed." It can't be the observed crest~-at least
not for any great length of time since the crest will suon looce
i1i3 identity as an individual.

Perhaps the best way to reacn an understanding of the problen

of wave "speed"” is to drop a rock in a still rond and watch what

happens.  Shortly after the rock has been dropped a radial szsction
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might leok like (&) in Figure 1.1-2. A certain amount of energy

has been put into the water by the impact. The energy has moved
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Fiz. 1.1-2, Surface defarmation at thece pesizions for afirmfted disturbance.
out from the point of impact and is now located near some: position
X;-. Part of the energy is stored in the dcformation of the water
surface as potential energy and part of it is found in the motion
as kinetic energy. The wave "lengths" are shorter at the rear
and longer at the front of_thg wave train. If you try tc follow
an individual wave creét-—for example, the last one in the train--
you will shortly find that it is next to last. A new wave crest
will have grown ué behind it. A bit later it will ke third from
last; and so on. At the same time that neQ crests are appsaring
at the rear of the train, wave crests are aying away and vanisi-
ing from the front of the train. IIn time the crest you ava
watching, which was the last, will be the first and, shortly
thereafter, will vanish. Thus, the group of waves moves in twe
ways. The individual waves move forward so long as they exist.
In addition, the group, as a group, moves by adding crests at thae

rear and subtracting crests from the front.
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From this two things are evident. First, even though the
group remains an identifiable object capablé of having a meaning-
ful "speed," mombership in the group is constantly changing.
Second, the motion of the group is opposed to the motion of the
individual crests. The combined effect is to move the group, as
a group, more slowly than the individual crests.

I have said that you will find the longer waves toward the
front of the train. To get a little ahead of our story, this is
reasonable in terms of the mathematical component waves which we
picture to ourselves as adding up to the disturbance we observe.
component waves do have meaningful speeds and the longer they are
the faster they run. The initial deformation of the water surface
can be thoughtof as the sum of a great mény components. * As time
basses, the longer components will outrun the shorter and the
original interference pattern will begin to sort itself oﬁt by
lengths with the longer, faster components leading the parade.

If you look at the group at a later time by moving ocut to
a position x, > x;, (Fig. 1.1-2(b)) the group will arrive at X
after a time interval appropriate to the group velocity rather
than to the speed of the individual wavaes. The group will be
spread over a longer distance. The individual wave heights will
be smaller since the energy of the initial impact is sprecad out
over a larger area. The long waves in front are now longer than
they were at Xy and the short waves at the rear shorter. Figure
1.1-2(c) shows an even later stage. The sorting out process
continues as the group moves. It is to this featgre of ocean
waves that we refer when we say that the sea is a disversive

nedium. Component waves run at speeds which depend on their
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lengths. An assemblage of component waves running on the sea
surface will sort itself by lengths, dispersing as it travels.

In general, ‘longer waves with faster speeds also have lcnger
periods.. They may be moving faster but, because they are so much
longer, it takes longer from crest passage to crest passage at any
fixed position. The period, length, and spced of a component wave
are related by: ’

L = (9/21r)T2 and c = /7557775?7
where g = 9.80 m/sec is the acceleration of gravity. Representative

values using these relations are:

Period, T (sec) 2. 4 8 16
Length, L (m) 6.24 24.96 96,82 399.28

Speed, ¢ (m/sec) _3.12 6.24 12.48 24.96

Waves travel at right angles to the ridge of water forminy the
crest. A rising wind generates waves that run with it. If the
wind direction shifts, the wind begins to work up a new set of waves
running in the new direction. ‘The waves generated by the wind
before the shift continue to run on as before, substantially along
great circle tracks.

If one compares -‘the motion of the wind and the motion of the
waves over large areas, one important difference appears at oacea.
Since the air mass of the wind is being transported bodily, it must
be deflected by the Coriolis force--to the right in the northexn
hemisphere, to the left in the southern hemisphere. TIn contrasth
the passage of a wave over the surface of the water is accompanizd
by very little net forward movement of the water and there is little

cxr no deflection of the waves by (Coviolis force. A3 a rule of
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thumb, if you are looking at a weather map, you can expect winds
to blow along the the isobars and waves to run tangenﬁ to them.
One warning though: The high and léw pressure systems are also on
the move, What you see of the relations between wind direction
and wave direction will depend on your position relative to the
moving system. Hurricanes provide a good example. One was oOb-
served in which the wave direction differed from the wind direction
by 60° in the two front quadrants and by 90° to 100° in the left
rear quadrant. In the right rear guadrant the wind was nearly
parallel to the waves.

Currents in the water will alter waves on the surface. An
opposing current will increase wave heights and shorten wave
lengths thus increasing the wave stecpness. A following current
will do just the opposite. In either case the wave period will
be left unaltered. Most ocean currents are rather slow so that
these alterations are often negligible. However, in currents
like the Gu}f Stream and the Kuroshio and in tide»rips in coastal
waters and inlelts they are anything but negligible. They may at
times make it impossible for small beoats to enter a harbor,

we have said that grévity waves run straight ahead until they
bunp into soiething. Running into water shallow in comparison with
the wave length definitely amounts to bumping into something.
There is no longer room to develop fully the water motions which
give rise to the surface waves. A number alterations take place.
The wave speced ceases to be controlled by the wave length; watar
depth takec over. This is the exact analoy of the change in the
speed of light with density of the transmitting medium and it

prcduces analogous results. The direction taken by the waves can



-5
be altered and lens effects produced by water of wvarying depth.

Figure l1.1-3{a) Suggests why breakers at the seashore are
2lmost awmways nearly parallel to the beach. It is well to keep in
mind th.. the only feature of a wave as you see it froam the heach
that has been lelt unchanged from its deep-water, ocffshore condi-
tion is the wave period.

Oepih
con'cars

Pl

Rej- \'.'.'ave crests

Fig. 1.1.3%a) Tie 1efraction of 2 wave train approacling an even gently
sloping beoch at an angie.

Depending on the trend of the bottom contours waves can ko
either focused, Fig. 1.1-3 (b}, or defocused, Fig. 1l.1-3(c¢), Page 16.
1t is simply a matter of crowding the wave energy intc a smaller
area or of spreading it out.

Wave refraction is of great practical interest. There 1s a
harbor in the States formed by breakwaters. Tne entrance wes

located artistically without regard for tine bottium topooraphy;

4
¥

[

Je

unhappily at a focal point for waves from some directicis.
not uncommon to find 4-foot waves outside the harbor, rwyligible
waves inside the harbor, and 10-fuot waves in the entrance. I1%mn
told that the first try at building a harbor for the ferry frau
LaPaz produced similar unfortunate results.

As an example of defocusing, there is a place on the open

coast near La Jolla, Califormia where d2focusirg so reduces wave
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heights that the local fishermen can anchor safely in cpen water
even during heavy storms.

Waves finally run ashore and break up in surf--which can be
pretty spectacular. When waves break on a beach the organized
water motions which make them become completely scrambled and the
wave form is lost. The eneruy they contain passes inte other
forms,

Breakers on evenly sloping beaches may be of two kinds:
plunging and spilling. The plunging breaker has a well-rounded
back and a concave front. In fact, just before the crest plunges
forward into the trough, a swimmer dead tﬁ prudence can look up-
ward through a s0lid overhang of water. A plunging breaker goes
to pieces in a few seconds leaving very little of the wave form.
A long swell with a steepness less than 0.005 and an offshore
wind are favorable to the formatior. of pluanging bresXers.

In contrast, spilling breakers are concave on both faces.
The wéve wnravels at its unstable, thin crest as the wave advances.
The process takes much longer tc destroy the wave foxrm. Waves
with stcepnesses greater than 6.0l often produce spilling kreakers;
pé&ticularly if the wind is onshore.

If the wave form is not completely destroyed on the first
break, the waves will reform and continue to run, steepen, and

break again. Such breakers are called intermittant. Ahn intermit-~

tant breaker may break three, four, or more times before the wave
form is entirely destroyed.

Waves running into shoal water first decrease a little in
height and then increase quite markedly. ©On mosﬁ coasts, breakers

are higher than the deep-water waves from which they come.
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Mowever, Lake casuxl reports of surf height cautiously. H?avy surf
is awesome and the heights to which spume may spout must be distingu-
ished from the heights reached by solid water. In severe easterly
cales Minot's Ledge Light off Boston, which is 29.6 meters high,
is sometimes entirely wrapped in flying spray. Bishop's Rock Light
in England has had its bell, 30.5 meters above still-water level,
broken off. Surf as high as 13 meters has been reliably reported,

But don't forget--the process described by the word "suri" can be
going on with waves only centimeters high.

vNot only does a wave become higher just before it breaks, but
also, as it moves into shallow water, it slows down, the crests
close ranks, and the lengths are shortened. The wave steepness
becomes much greater than it was offshore and the increase' comes
very quickly. This means that the handling of small boats in surf
1s very difficult. Offshore, the boat may rise'and fall to the
waves but, as the steepness inéreases, she pitches more and more
heavily. BAnother aggravating factor is that in the surf zone the
water is more and more moving bodily with the speed of the wave
form. Unless the boat is designed and built for thé work and is
unusually well handled, she is very likely to be carried forward
over the crest by the rush of water and pitched bow dowvm into the
trough ahead. The stern is then swept around out of control by the
forward force of the water and broaching is almost inevitable. The
hest you can hope for is to be swamped. The usual result in heavy
surf is that all hands ;re drowned.

Hexe is a practical bit of seaman's wisdom which you should

learn-~in your guts--if you ever do coastal work in boats. The

last 100 meters into the beach is impassible when a surf is running.
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surf never locks as bad from the sea as it does from the beach
since the smooth, rounded backs hide the smother of white water.
If you are in trouble, get sea room and fight it out--no matter
what you difficulty is. Never attempt Lo land threugh sunf in a
boat unless you have already abandoned all hope 5bic Life.

Most people have not the remotest conception qf the energy
zxpended in the surf zone. In deep water the energy of a wave is
partly potential And partiy kinetic. The total energy of & wave

10 feet high and 500 feet lonyg may be as high as 400,000 foot-

pounds per linear foot of crest. The alterations brought about
by shallow water place a large part of‘that encrgy above still-
water level and move it at the speed of the wave itself. Dyna-
mometers, instruments which respond only to pressure and sc do
not register total energy, when placed in the surf zone have sthn
readings as high as 3 tons per sgquare foot. The work that surf
can do is truly startling. My favorite is Wick Breakwater,
Scotland. There, surf broke off a piece of ‘the breakwater composed
of rock, cement, and iron reinforcement weighing-1350 tons
(Yes, tons!), not once but twice, and moved it up the harbor.

I hope that these descriptions have given you a better idea
.0of the kinds of phenomena we will have to explain. The »~nzs rcovered
here are just a sample. You should sieze every opporfunity you can
get to watch waves-~from waves in the bath tub to waves in tha

middle of the Pacific--in order to see for yourselves what phenomena

need explanation.*

* A Word on Explanation:
We are fluid mechanics. That means that we ares Newtonian
physicists. For us, no phenomenon is explained until it can be
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deduced as a necessary consequence from the first principles of
Newtonian -physics. Of these there are only four:

(1) The conservaticn of mass-—-in fluid mechanics usually

called the "continuity equation.”

(2) The conservation of momentum--in fluid mechanics, the

"Navier-Stokes" equation.

(2) The conservation of energy.

(4) The second law of thermodynamics.

No question can be asked concerning. the motion of a fluid to which
the correct answer is not one of these four laws or a combination
of themn.

For years I have been trying to convey this fact to students
preparing for their doctoral examinations. Theyusually think that
there is lots more to it. There isn't. Once in a while an ex-
student will come back 10 years later and say, "I see now what you
meant."”

1.2 Wave Classifications

Surface waves can be classified ir a number of useful ways.

One way to do it is by period or, what comes to the same thing, by
freguency which is the reciprocal of the period. Table 1.2~1 and
Fig. 1.2-1 show one possible arrangement which is analogous to the
the bands of the electromagnetic spectrum. The curve representing
the relative amounts of energy contained in ocean surface waves

is my guess. No one has ever made the measurements on which such
a curve should be basea, so don't take it too seriously.

We distinguish gravity wavgs'in two states: sea, when the wavesg
are being worked on by the wind that raised them, and swell, when
they have escaped the influence of the generating wind. Sea is
usually of shorter period (higher frequency) than swell. As a '
rough rulé of thumb, 10 seconds (O.i cps) may be taken as separat-
ing sea from swell although you must allow for considerable overlap.
Sea is shorter in length, stesper, more rugged and more confused

[

than swell. Waves, whether sea or swell, in the process of breaking
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Table 1.2-1 A CLASSIFICATION OF OCEAN SURFACE WAVES GY FIIIOL OR FRLQUENSY .
ave Neine Feried Band (scc) Frequvecy Band (cps)
Capillury 0] -1 x 10~} en -1 10
Ulragravity >0~ -1 x 10 Iox 0 -1 g
Gravity Ix 10 -3 10! 1 x10° ~332 % 10-2
Lifragiavity I x 1 -3 x 10%° 3.33 ¢ 10-5-3.33 0 203
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Fiz. 1.2-1, Schemratic (and fanciful) representation of the enerzy contained in the surface waves of
e eotans—-in feel, a guess at the power specirum.
up on the shore are called surf.

The wave band that interests you will depend on the proplan

&

<

you are trying to solve. If you are workiag on "sea return" or
"clutter" on radar scopes, then the capillary and ultragravity
bands will occupy your attention almost'entirely. The problem of
the sea-keeping ability of a fishing trawler will ke a gravity-
wave problem. Transport of sediment along a coast by waves reqaires

attention to the infragravity band. Studies of large-scale

atmospheric pressure systems, earthguakes, and astronomical forces
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lead to the long-period band or to the transtidal band.

another way to classify waves is by the disturbing force that
made them. We have wind waves, ship waves, tide waves, etc. but
such a classification is usually very casual. It is much more
fundamental to distinguish between free and forced waves; The
distinction arises from the way the disturbing force is applied
and not with its source. A free wave is generated by an instantan-
eous application of the disturbing force whiéh is at once with—‘
dravn. The wave is then free to run and evolve. What it does
depends on the liguid over which it runs and not at all on the
characteristics of the disturbing force. The waves made by
throwing a stone into still water give a good idea of free waves.
A forced wave is at the other extreme. The disturbing force is
applied continuously and the wave takes on the charatteristics of
the forcing function with modifications imposed by the liquid.
The tide is a forced wave. Its period is forced by the periods of
the sun and the moon which, however, &o not have things all their
own way since water has inertia (among other préperties)n The
result is a wave that is forced to conform to the motions of the
sun and moon but which is ocut of step with them because of the
properties of the water and the shapes of the ocean basins. Wind-
generated gravity waves are neither entirely forced nor entirely
free. Generxation of waves by wind resembles impact generation ub;
because the wind and the waves run together, thé wind continues
to work on the waves, forcing them to an extent. Such a situation
is somctimes indicated by saying that the wind and the waves are
"soft coupled."” ‘When sea haé become swell it behaves much more li?ﬂ

L

a free wave.
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For an oscillation to exist at all three things are necessary.
There must be an eguilibrium or stable; undisturbed state; there
must be a disturbing force to upset the equilibrium: and there
must be a restoring force to reestablish the eguilibrium, Thus,
instead of using disturbing forces to classify waves we mé§ use
restoring forces. The principle vestoring forces are surface
tensicn, gravity, and Coriolis force. The surface of the water
acts, in some ways, like a stretched membrane. Vexry shcrt waves
curvé the "membrane" a great deal and the surface tension tries
to flatten it out again. Longer waves produce much less curva-
ture per unit length so that the water surface is not distorted
so much. In this case the major force acting to flatten the sea
surface is gravity. Part of the surface is too high, part is too
low, the water has no "structural strength," and gravity gets in
its licks. For very long waves there is a substantial mass flow
of water connected with the wave motion and the Coriolis force
is the chief force acting to "flatten out" the sea surface. With
really long waves "flatten out" can only mean "restore to a
surface of constant geopotential." The waves are so long that
the curvature of the earth can not be ignored. This classification
by principal restdring force is essentially a classificaticn by
wave length with, between classes, considerable overlap wagrse o
of the forces are more or less equally iméortant.

We have been using the word "surface" but, tc bs exact, we
should use thec more clumsy phrase "air-sea interface." It is
the surface separating two fluids, water with a density of akous
1 g/cm3 and air with a density a little greater than 1x1073 g/cmd.

Since the ratio of the density of air to that of water is roughly
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0.1%, for mény purposes we can ignore the effect of the over-
iying ailr on the waves. If in considering any two regiocns of fluid
we can neglect the density of the upper layer of fluid in comparison
with the density of the lower layer of fluid, we call the waves on

the interface between them surface waves. If we can not neglect

the density of the overlying fluid, we call the waves on the inter-

face internal waves. Internal waves do not reguire two different

fluids. It is known that internal waves may be present'in the
ocean along the halocline or thermocline whenever the. salinity er
temperature stratificétions become strong. It is also known that
the heights of these internal waves can become very large without
baing reflected in appreciable'surface displacements.

Waves can also be classified by the shapes of their profiles.
The most commonly used profile designation is sinusoidal for a
wvave whose profile can be described by either a sine or a cosiné.
Sinusoidal waves are the elementary constituents of the very
powerful Fourier analysis and their mathematical properties are
well and widely known and easily manageable. A sinusoidal wave
is never found at sea although the profiles of low swell and
tsunamis sometimes resemble the sinusoid sufficiently to make
application not quite impossible. .Among engineers the cnoidal
profile is frequently used. This is one-of the Jacobian elliptic
functions whose symbol is cn(ulm). it can not be ealleé'an

abbreviation--as "cos" is for "“cosine"--gince the function has
never been given a name. The symbol was chosen by analcogy with
the cosine function since, when m = 0, cn(ufm) = cos{u). "Cnoidali®

is a barbaric coinage from the symhbol analogy with "sinusoidal."

T£ you stoop, sguat, and strain you can scmetimes find a wave



record which just might possivly be described by a cnoidal profile.
Storm waves with their sharp narrow crests and relatively flat
troughs slightly resemble an inverted pzolated trocheoid. In
discussing Stokes' wave and Gerstrer's wave there is some use
for trochoidal profiles.

For our wecrk, a very important classification of waves depends
on whether the profile is in moticn horizontally. If the prefile

of a wave moves relative to the medium, it is a progressive vave.

If the profile doas not move but merely oscillates in one plauce
relative to the medium, forming and disappearing, it is a standing

wave. The sketch attempts to suggest the difference.

A
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Progressive vone
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We have already’seen\that the motion of a wave profile and

the motion of the water particles are not the same. A wave in
wnich the particle motion is entirely parallel to thé direction

in which the wave moves is called a longitudinal wave. One in

which the motion is entirely perpendicular is cailed a transverse
wave. Ocean surface waves belong to neither class, the water
motions being circular, more or less, in the vertical-plane.
Another important classification for us depends on the
depth of the water. Physically, this is a recognition of the fact,
that water particle motion dies out with depth. If the bottom is
far enough away, it does not interfere with the wave motion. If
it is close to the surface, insufficient room is left for the wakex
motion to develop and the waves will be affected. The classifica~

tion is based on the ratio of the wave length L to the water depth

h. If L/h is small, the wave is a deep-water or short wave.
Physically, either the water is deep compared with the wave length
or the wave length is short compared with the water depth. If

L/h is large, then the wave is a shallow-water or long wave. Tue

important feature of this classification is the rclative depth.
A tsunami with a wave length of hundreds of kilometers is a shallow-
water wave in the deepest parts of the ocean. Ripples may be deep-
water waves in a pond only a meter deep. 'Just how large and small
large and small are is a guestion to be settled later.

All of these classifications are needed in discussions of ccein
surface waves and will be used freely. The name applied at any
particular point' during a discussion is a clue to the aspect of the

waves which is momentarily important.

/
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1.3 The Compcnent Sinusoid

Consider a cosine function. Analytically, it may be written as
(1.3:1) n = A cos(t)

or, more generally, as

(1.3:2) n' = A cos{t + g)

Plots of these functions give the very familiar wavelike Fig. 1l.4-1,

Fig. 1.4-1. Two sinuscids wiih a phase shift,

The ¢ included in (1.3:2) i§ the phase shift whose effect is to move
the curve rigidly along the t-axis. The figure has been drawn with
a phase shift g = 120° = 21/3 radians. This means that any charact-
eristic feature or phase of the function n occurs 2n/3 earliex in
the function n'. |

The sine function is identical with the cosine function except
for a phase shift of w/2 so that we can write
(1.3:3) n" = A sin(t) = A cos(t ~ w/2)
It is necessary to distinguish the sine from the cosine only if the

phase shift of /2 is important. In situations where the phase is

unimportant the term sinusoid applies to either indifferently.
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Scme people think analytically and some think geometrically.
I find the geometric representation of the sinusoid very helpful.
One usually first meets the sinusoid in trigonometry and learns
/

'to call it one of the "trigonometrie" functions. It is there

defined in terms of a right triangle:

1l

cos « (side adjacent)/(hypotenuse)

sin a (side opposite)/ (hypotenuse)

The trigonometric functions are actually better called circular
functions since by referring them to a circle they can be brought
into a structure of functions referred general;y to the conic
scctions: circular fumctions, elliptic functions, and hyperbolic
functions. In the study of waves yéu need the entire set.

Consider Fig. 1.4-2(a). The circle has unit radius so that,

on the basis of the trigonometric definition, the‘segment marked

Tre emil rgle and iha crrcuioe functiens Tre uar cegtemgulor Byrertcla
Qg IRz hyrerboig fuaclions

14 12

sinh ¢

£ = Lootle fhe oreo of fhe ciecler sector §IErLoIE sezier
d L 4 " oo
o © Trr fontezicogle of 112 ¢rellar sezler (8o
t=g
{a) {b)
I 104920 The cncuier functions selondd to the unt circie aand ihe b per-
tobs funsiions 1fiied toihe undi sectezelar by parnoa,

"cos t" is cos a. To bring the circular functions in line with the
wider structure we need to redefine the argument, a, the sector angle.

"We need to use instead the area of the circular sector t. For the
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ciycular functione this is a distinction without a difference.
The area af a unit circie is w. The area of a circular sector is
proportional tc its angle so that (o/2w)xm = a/2z is the area and
t = 8o, For comparison the hyverbolic functions are shown in Fig.
1.4-2(b). They are not being dragged in here just to be perverse.
We will have fréquent use for them. The hyperbolic functions
match the circula¥ functions in every point. Instead-of being
referred to a unit circie they are raferred to a unit rectangular
hyperbola, analyticarlly‘to_‘x2 - y2 = 1 which is the exact analog
of the unit circle. The like-named segments will be found in
corresponding positions in the two figures. The argument.of'tﬁe

hyperbolic functions is double the area of the hyperbolic sector

3

t. In this case the sector angle a' is not equal to the doubie
area t. This is why we had to redefine the argument of the
circular functions to bring them into the wider context. With
either the circular or the hyperbclic functions the area t is
positive or négative accordingKas the sector angle a ox o' is
positive or negative. The signs of the functions themselves are
determined by the usual conventions for segments referred %o
Cartesian coordinates. In either case t rangeé from -= to +ow.

To produce this effect for the circu;ar functions the sector angle
e must range from -® to +©. For the hyperbolic functions a' need
range only from -1/4 to +mw/4.

The cosine function corresponds very closely to cur most
primitive intuitions of what a wave should be. Fof most people,
a wave is synonymous with repetition. A wave is any phencmenon
that cycles. And, for most of us, the properties of any kind of

wave seem to be very closely associated with what we think we have
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secen in waves on the surface of water. Suppose that the argument
t is'used.as a measure of time and that at time zero we begin to

watch either the ordinate of the abcissa of the intéfsection of a

uniformly rotating ray with the unit circle, Fig. 1.4-4.

9 _ 7

SR J. e 1

Fig. Y.

4. Te peacieiion of a gnuseid by & vnifomay cirtois motion,

I~

For comparison, the analog of Fig. 1.4-4 for the hyperbolic

cosine is shown in Fig. 1.4-5. It is obvious that the hyperbolic

cosine does not correspond to any intuitive notion of a wave.
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rigufé 1.4-4 shows the curves of Fig. 1.4-5 as genératéd by the
uniformly rotating ray. Don't be mislead by the fact that Fig. 1.4-4
séreads the motion out in space. For the moment we are using this
only as a device to represent the passing of time. The actual

observation might be a dot of light oscillating in a slit.

8¢

Areo F2l = frea )&y

~n=cosh §

ory 7] \r
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¥is. 1.4-8. Comparison of the cosioe with the hyperbolic cosine.
The motion is easy to describe. From whatever position of phase
the motion starts, the dot reaches a high point or crest and falls

to a low point or trough, Fig. 1.4-6. We will define the wave

7
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Fig. 1.4-6. Definitinn of wave terms for the sinusoid.

height H to be the difference in elevation bétween any creci ond

the succeeding trough. Since this wave is described by a cosine
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function, all the crests and troughs will have the same elevations,

respectively, so -that all the wave heights will be equal. We can

also define a wave amplitude A as half the wave height so that

(1.3:4) H = 2A

Since the cosine function may be generated by a uniform motion on
a circle, there will be a wave period T which is the time for one
complete circuit of the generating point. In Fig. 1.4-6 it is the
length on the time 'scale from any particular phase to its next
repetition and will always be the same.

If we are observing at a point, we know nothing about any
motion elsewhere. In the extreme, %or all we know every point in
space except the one we are watching may be at rest. This is
rather unlikely for ocean surface waves. A more useful notion is
that the surface is permanently deformed into the cosine function
n = A cos(x) which is being moved past our point of observation at
a uniform speed. The plot of n = A cos(x) will resemble Fig. 1l.4-=8&
with the following chénges: instead of time t, the horizontal axis

, .

will be length x; the sinusoid is extended in space, not in time;
instead of the period T we have the wave length L, which is the
distance between repetitions 6f phase and is the same for a}l
initial points. As the rigidly deformed.surface passes your point
of observation ybu will see it rise and fall with a per;od that
depends on how fast the surface moves past you, i.e., ¢n the phase
speed c. Clearly, we have
(1L.3:5) c = L/T

We qeed not restrict cucselves to one @imension aligned with

the x-axis as n = A cos(x) suggests. If the entire x,y-surface is

corrugated so that every section perpendicular to the y-axis is
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idenﬁiéal with n = A cos(x), we will have ridges and troughé
parallel to the y-axis and extending to infinity. Such waves are

called long crested.

Our formulations of the long-crested sinusoid are too resitrict-
‘ed. We need to be able to start them from any phase and to send
them off in any direction. Starting them at any phase can be achiev-
ed by including>an'arbitrary phase shift €. Sending them off in
© any direction can be arranged by rotating the axes through an
arbitrary angle a. When this is done the longncrestgd sirnuseid
takes the general'foxm
(L.3:6) n = A cos{x cos{a) + y sinia) + ¢}
Its crests and troughs are perpendicular to a line which wmakes an
angle a with the x-axis and whose phase is shift;d a distance -¢
measured perpendicular to the crest lines. Moving this general}
long-crested sinusoid with a uniform speed ¢ in thé direction a will
produce a sinusoidal variation in elevation with time at any point’
of observation.

Any section through the long-crested‘sinusoid created by a
hplane perpendicular to the x,y-plane will be a sinusoid. If the
section is parallel to the x-auis,; then vy = 0 and n = A coé{; cos{a)}.
If it is parallel to the y—axig, x'= 0 and n = A cos{y sin(a)i,
The wave lengths will be L in the direction a, L/cos{a} iz the
x-direction, and L/sin(a) in the y-direction, Fig. l.4-7 (page 34).
Clearly, if a section is taken in the direction:-a + w/2, the wave
length becomes infinite. The wave iength‘of a long-crested sinusoid
is the length in the direction a which makes it a minimum.

Circular functions are really rather dull. Once you have seen

one fOrone period or over onc wave length, it has no surprises for you.
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A loug~-crested sinu;oid is completely specified by five‘parametgrs:
an amplitude A {(or alternatively a height H); two of the three
rarameters length L, period T, and phase speed c¢; a Qhase shift ¢g;
and a direction measured from the x-axis . When you know them you
know all there is to know about the sinusoid. When the wave is
aligned with the x-axis ¢ may be omitted leaving four parameters.
A translation of the axes will then eliminate the phase lag leaving

only three essential bits of information.

—ur A ysing

L /sin a

nzh s {z ccs @ + ysino)

palcslz o)

CeTe VR

Fig. 1.<-7. Scctipns throngh a lonp-crested sinusoid net zligned with a
coordinafe angs,

Not only are sinusoids dull, but we never find wive profiles
at sea which they describe very well. Our preoccupation with them
arises from the fact that they are the components of the powarful
technique of Fourier analysis. By adding many sinusoids, aftex
properly adjusting their parameters, we can simulate very complex

real sea surfaces. The Fourier method of analysis has proved to
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be a very useful way to think about ocean waves and the fundamegtal
ingredient of that mode of thought is the sinusoid.
Both the wave period T and the wave length L have a good
natural physical feel to‘them. However, their reciprocals, which
on first encounter may feel awkward, are often handier when it

. comes to mathematical manipulation. The reciprocals will feel gocd

too when you have become used to them. We define the wave freguency
by |

(1.3:7) o' £ 1/T

and the wave number by

(1.3:8) k' = 1/L

The dimensions of frequency are cycles per unit time. It tells you
how often the cycle is repeated in unit time. The dimensions of
wave number are cycles per unit length. It tells you how many times
the wave pattern is repeated in a unit distance. In the course of
many analyses the period and the length often occur in the combina-
tions 27/T = 2w¢' and 2n/L = 27k'. One gets tired of writing 2w
repeatedly and such repetitipn is a fertile source of mistakes.

If the 27 is incorporated in. the definitions of f£requency and wave

number as the unit, we get radian frequency and radian wave number:

(1.3:9) o]
and

4l

2w/T

i

(1.3:10) k = 2n/L

and we need not write the 2w explicitly. With these definiticns

the dimensions of frequency are radians per unit time and those of
wave number are radians per unit distance. Whether you use freguency

or radian frequency hardly matters. Suit you own convenience. The

choice is trivial.
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Substitution in (1.3:5) of either (1.3:7) and (1.3:8) or
(1.3:9) and (1.3:10) gives
(1.3:11) | c = o/K

For a two-dimensional sinusoid, a long-crested sinusoid aligned
with the x-axis, we have seen tﬁat an amplitude, a length, a period,
and a phase shift were sufficient tq speéify the function exactly
throughout all space and for‘all eternity. It can be written
(1.3:12) n = A cos(kx + ot + ¢€)
since the wave length and wave period are interchangeable with the
wave number and frequency. If we observe at a point and choose
our initial time adroitly,  (1.3:12) becomes
(1.3:13) n = A cos(ot)
If we take an instantaneous snapshot of (1.3:12) again choosing our
moment adroitly, we get
(1.3:14) n = A cos {(kx)
Adroit choice simply means that we don't care about the phase and
thus begin at a crest, a situation that will recur frequently.
Equations (1.3213) and (1.3:14) show us that, if phase is immaterial
to us, a total of three parameters designates the whole family GE.
cosines differing only by a phase shift. Further, if we are
interested only in space behavior or
only in time behavior, two parameters .
| E = A2 o
will serve. - For example, if I say that

I have a sinusoid whose frequency is ¢

and the square of whose amplitude is

e S

a2 =z E, you know just as much about it
-as +f I gave you (1.3:13) and told you that phase was unimportant.

Here is a portrait of equation (1.3:13) which is much easier to draw
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than was Fig. 1.4-1. A singla crdinate represents the family of
sinusoids, the only infeormation left ont being the phase iaforma-
tion. This representation will reach its maximvum usefulness when
we must keep track of many sinusoids at once. Each one begcmes a
~point; the sguare of its amplitude being plotted at its appropriate
frequency. A simil;r plot of n? against wave number can represent
equation (1.3:14). In either case, a plot of this sort is called

a §Eectrum.



1.6 uwhe Sinusclid and the Saa

Now-~how do the ocean surfacs waves we have described earlier
compare with sinusoidal waves? If one mounts a wave-measuring
instrument in a fixed positicr and recorxds the changing water
elevation, one gets the analoy of n = A cos(t + £) plotted in
Fig. 1.4-1. I did this in a small bay and got the traces in Fig
1.4-y. The differcences in the three strips are due to chart
speeds. The waves were more or less the same. About the only
statement that holds for both Figs. 1.4~1 and 1.4-8 is that, e=

time passes, they both go up and down. You may feel
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Fig. 1.4-8. Waze records made at a sheliered point in a small enclused
bay tributary to the Chesapeale Bay,

that waves measured in a small bay could not be representative o

the ocean. If so, Fiy, 1.4-9 on the next page shows recor

ds mac..

off the ccoast of california. The traces

are somewhal swootiier tnan
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those of Fig. l.4~8 but no one would mistake them for the sinusoids

of Fig. 1.4-1.
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Fig, 1.4-9, \Vave rccords made at unshelicred points in the Pacific Ocean near Scripps Iastitution
of Occanography. - :

We have identified the features of thg sinuscoid and named
them. Can we find analogous features in the ocean wave rgcards?
For a sinusoid the wave height was defined as the difference in
e;evation between a crest and the next succeeding tr‘uéh, Since
we can identify both crests and troughs in the ocean wave reccrd,
we can apply the definition. What results is not a height H hut
Eggx_different heights Hi i i=1, 2, ... . In the sinusoid we

used éymmetry to define the wave amplitude. In the cea records



...40.,.
there is no symmetry and the définition fails., The concept is
meaningless for an irregular motion. For the sinusoid, when the
single number H was given, there were no surprises. Each wave that
passed had é height H. For the sea, no matter how many heights you
have seen, you never know what's coming next. If there is a swell
running, a knowledge'of the 15 or 20 waves just past well make
possikle a pretty good gquess ai: the heights of the next 2 oxr 3
waves., It will be useléss for guessing the height of the 57th ovx

N

101lst wave to follow. In a wind-driven sea even the next two orx
\

three waves can be a surprise. For the sinusoid, the definitions
of leﬁgth, wave number, period, frequency, and speed all depend on
the idea of phase, which in turn requirés that the record repeat
itself exactly. No ocean wave record has yet been detected repeat-
ing itself exactly. ©No two ocean wave records ﬁave ever been
found to duplicate each other. It is takeh as axiomatic in the
study of ocean waves that no sea surface ever repeats itself and
that no two sea surfaces are ever exactly alike.

With records as variable as ocean wave records we must tuxn
to statistics. We will be inte?ested in averages of many kinds.
For example, with the many wave heights we will talk about mean
height H and significant height ﬁzj;, which is defined to be the
mean of the one-third highest waves in a record, Clearly,.when wa
merge details in averages we can hardly hope for an explicit
deterministic description of the process. For the long-crested
sinusoid we saw that, even pnder the most elahorate circumstances,
five parameters arc enough to pin it down completely. For ocean
wave records, only an infinity of information could do the same job.

The problem is really one of ordering chaos~-not complete chaos,
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of course, because by definition that would be impossible. We
micht xeas;nably call it first-order chaos and understand that to
mean a situation in which the.individuai details are disorderly
and unpredictable but where the statistics of large groups of
individual details are orderly.

Unfortunately, ;f doesn't always seem crystal clear to every-
body tﬁat the demand for a deterministic solution of the ccean wave
problem is unreasonable. For one thing, ocean waves seem to bg
somewhat more accessible than are, say, the velqcities and ppsitions
of individual gas molécules. For another, if you avoid going to
sea, you can idezlize the probiem to the point where the mathematics
becomes just barely endurable. The result is a stock of quite
elegant "solutions" tc the problem. The trouble is that the
"problem" solved by the solutions is EEE the problem of ocean
surface waves.

Of course statistics have always been used in treating real
waves but until recently they have stoed in relation to the solutipn
of boundary-value problems as the politician stands to the étates-
man. The services are accgptable but the connection is hardly to
be admitted. Since 1950 the mosﬁ marked change in the study of
ocean waves has been fhe frank adMission'that the problem is
essentially statistical, that the.deterministic formulation plays
an auxiliary role, and that partial information about the wave mocion
is quite adequate for many many purposes. The pcliticians have
taken over from the political écientists. The results have been
guite nice. We now have éolutions for a number of mundane difficul-

ties and the theorists have had a new stimulus to speculation.
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Ve have already cautioned against confusing theyperiod T w%th
the “period“ T. Choices of differentiating symbols and careful use
of laﬂguage are very good things as they permit us to distinguish
and differenﬁiate concepts. It is rather like making a measuring
instrument more sensitive. One.of the reiations we will prove later
for sinusoids is_that

L = (g/2n)T?
If one is bugy sweeping statistics under the rug, it is easy to
assume that the means L and T derived from irregular sea waves obey
the same relation and that, in some sense, the irregular sea is
equivalent to a pure sinusoid with length L = L and period T = ¥,
As a matter of fact

L # (g/2m)7?
and both ideas are sheer nonsense. The mathematical properties of
averages are not necessarily the mathematical propertigs of the
‘analogous quantities for pure sinusoids. Failure to recognize this
has created more confusion than one likes to .think about.

It is very easy to forget the chéotic state of the sea when
one is engaged in theoretical or modeling studies. Oﬁr means ave
seldom commensurate with our ends and the only way to wmake progeess
is to simplify and regularize. When one‘has given great eff'rt and
thought to 5 problem one has an emotional investment iq any resulis
obtained. It is very difficult fog any man to evaluate justly the

or even the disitance

1]

distance his work lies from "physical reality,
it lies from the problem he ﬁould like to have solvéd. HMost of us
need to be reminded. ‘Therefore, once again, go wave watchipq, £
you will watch waves with a seelng aye, you will never conf;sa the
regularity of any simplified approximation like the sinusoid with

ocaan waves as they really are.
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We now have some idea of the things that need to be explaiqed
and we have explored one profile, the sinusoid, that might model
a wave. We do not yet know under what circumstances, if at all,
the walexr motions mighi be persuaded to produce a sinusoid on the
water surface. We dp know that the water motions must conform to
.the laws of Newtoniaﬁ physics.‘ Thus, our immediate job is to lay

out our tools from our Newtonian tool kit.
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2. Hydrodynamics

2.1 The Equation gg_Motion: Conservation cf Momentum
Newton's second axiom or law of motion says: "The change of motion
is proportional to the motive force impressed; and is made in the
direction of the right line in which the force is impressed.”
More briefly in vector symbols,
A .
To make an equation of the proportionality we include a constant
of proportionality m, the mass, and write
nd = ¥ .
The forces acting on water may be either body forces, those

vhich act equally on all parts of a mass, or surface forces, thecsa

which act only on the surfaces of the mass. The principyal body
forces are gravity and Coriolis forces. The principal surface

forces are the pressure-force and the fictional oxr viscous force.

Let . 3 Z the pressure force per unit mass,
§ = the gravity force per unit mass,
-+ . s .
c = the Coriolis force pex unit mass, and

=0

Z the frictional force per unit mass.

Then the change of motion 3, the acceleration, can bhe written as
3 = 3 + a + &+ ' !
if we assume that the net force per unit mass is the vector sum of
all the forces per unit mass,
For gravity waves the Coriolis and frictional Fforces per unit
mass are negligible in comparison with the pressure and gravity

forces per unit mass and we can use the approximation
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These‘forms of thé consexvaticn of momentum are not well adapte@
to discussions of fluids. We need equivalent forms which are.

The left-hand side is the vector acceleration which, as you
know, cen be written as the rate of change ¢f the velocity G. In
component form the velocity is

U= Xjuy + . Xuy + Xaug
‘where the Xi are the unit coordinate vectors. You are used to
using the material or Stokes derivative

D/Dt = /3t + uj(a/axj)
to express the total rate of change of any scalar quantity.
Mathematically, D/Lt manipulates exactly like the d/dt of orxdinary
calculus. The right-hand side simply gives you the details of the
change. The 8/0t specifies whatever change there may be in the
absence of motion while the uj(B/BXj) gives the point by point

changes in the scalar property brcught about by the transport, uys

of unevenesses, 8/8xj.
Since the velocity components are scalars, we can write the
total rate of change in each component as the sum of the leocal

rate of change plus the advective rate of change, i.e., as

or Du; /Dt = du;/dt + uj(aui/axj) ;3 i=1, 2, 3 (Lensor)
Dui/Dt = aui/Bt + (ﬁ°V)ui ; 1=1, 2, 3 (vectox)

where V is the "nabla" operator-—-sometimes miscalled the "del"®
operator,

v =X, (3/0x)) + 7, (8/3x,) + X3(3/0x%3)
However, the material derivative form can not be used for vectors.

The total rate of change of the vector velocity takes the form
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A

DU/Dt = du/3t + HV(UZ) + W

where
D

cy

g = 2
U= uy

82 = + uy? 4 ugy?

and .
% = the curl of U
R RS
= Uxil = curl § = [3/8xy 3/8x, 3/8%;
uy u; U3

=
W

The pressure-force per unit mass is a gradient force and can

be shown to have components

=(1/p) (3p/3xy) ;7 i=1,2,3
so that in vector notatioﬁ

B = -(1/0)%p
where » is the fluid density.

The coordinate axes are usually chosen so that the xy—-axis ig
aligned with the gravity force per unit mass, g, and directed toward
the zenith. When this is done  the components of 3 are

)=

VQ':(OI 0, "g) .

In component form Newton's second law then reads

Duy /Dt = =(1/p) (3p/3x%y)

Hi

(2.1:1) Du, /Dt -{1/p) (3p/3%y)
Duy/bt = ~(1/p) (3p/3x3) -~ g
Should other‘surface and hody forces be important, we can allow
for them by supplying nonspecific place-holders, g = Xisi for the

surface forces per unit mass and B = TiBi for the body forces per

unit mass. Then, instead of (2.1:1) we will have

Dul/Dt = -(1/p) (ap/axl) + Sl -+ Bl
(2.1:2) Du,/Dt = -(1/p) (3p/3xy) + S, + B,
Duy,/De = -(1/p) (3p/Bx3) + S3 - g + B3

The unspecified surface and body forces may represent the fricticonal

<
and Coriolis forces we have neglected.
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You should realize clearly that equations (2.1:1) and {2.1:2)
"have addea nothing to Newton's original statement. They still say
no more than "acceleration is.propcrtiocnal to force." The
'original proportionality has simply been run over to a set of
' component eguations by inserting the constant of proporticnality,

mass, and referring the forces and motion to a specific set of

Cartesian coordinate axes.

2.2 The Equation of Continuity: Conservation of Mass

The proposition that matter, mass, can be neither created nor

destroyed is one that we Newtonian physicists cling to in spite of

Einstein's e = mc2. Our versicn of it in tensor notation is
dp/ot + a(pui)/axi =0
(2.2:1) or

3p/t + Ve (pl) = O

. ' . . . s *
in the vector version. We call it the equation of continuity.

* If you want to see how you start with the principle of the con-
servation of matter and come out with this, and why we fiuid
mechanics prefer the name "continuity" read "Wind Waves,” pages
59-69.

Manipulation of (2.2:1) produces the equivalent forms:

(1/p) (Dp/Dt) + 3duy/dx; = 0 (tensor)
and

(1/p) (Dp/Dt) + V¥ = 0 {vector)

If the fluid is incompressible, there can be no change in the
|

fluid density , i.e., we must have

Dp/Dt = O
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Thus, for an incompreséible Fluid the equation of continuity be-
comes

Bui/Exi = 0 (tensor)
(2.2:2) or

v = 0 (vector)
In words, there can be no divergence of the velocity in an
incompressible fluid.

% fluid is called incompressikle if the density-of any fluid

element remains constant. Note that this does not imply that the

density of the entire Fluid is constant and uniform. The frame of

mind is Lagrangian. You must have Dp/Dt = 0, but 3p/3t need not be.

2.3 JThe Wave Equation for a Progressive Wave with a Rigid Profile
Traveling at Constant Phase Speed

If the fluid surface is given a permanent deformation at time t = 0,
n = n(xl, x3), which is then displaced at a constant speed ¢, it
can be shown that the equations of motion and conkinuity can ks com-
bined and written in terms of the surface deformation n as

32n/8xi2 = (1/c2)(32n/at2) (tensor)
(2.3:1) or .

V2n = (1/c2)(32n/8t2) (vector)

where

V2 = 32/0%)% + 82/8x,2 + 3%/8x4% = a%/8xy?

is the Laplace operator.™

* For details sce "Wind Waves," pages 69-72.

This is the "wave" equation. It still says no more than, "accelera-

tion is proportional to force" and "matter is conscrved."
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The wave equation is a hyperbeclic partial differential egua-
tion. As such, it describes a physical situation in wvhich a
localized disturbance (energy) 1ls propagated through space énd tima
and in which the disturbance travels throcugh the medium without
giving it, as a whole, any permanent displacement. These are the
esséﬁtial features of wave motion; not, repmeat NOT, regular
oscillations. In a éense, a wave may be thought of as a Lit of
information which is known at one place and time but‘which'will be

known at another place only at a later time.”

* For a discussion of the relation of hyperbolic equations to
elliptic and parabolic equations and the relation of all three
to physical phenomena see "Wind Waves,” pages 73-78. See also
"Potential Theory in Science and Tachnology:" lecture prepared
for Dr. Sen, Instituto de Ingenieria, UNAM, 14 October 1975.

2.4 "solution" of the Wave Equation

Our immediate task is to "solve" the wave equation. In the absence
of specific initial and boundary conditions "solve" means determine
whgt classes of functions are compatible with the restrictions
stated by the wave equation, i.e., compatible with conservation of
momentum and mass.

For simplicity we will consider the wave equation in one svace
dimension,
(2.4:1) 8%2n/3x% = (1/c?) (32n/3t2)

The most general solution is easily gotten by a method due to
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D'Alembert. Make a change of variable by setting

Q = x - ct and v £ x + ct
Then eguation 12.4:15 reduces to
(2.4:2) (32n)/(dudv) = 0
The solution of (2.4:2) can be had by inspection. Any function
of u and v whose crossed partial derivative is zero must, on
partial differeﬁtiation by u, yield a function of u only so that
the next pa¥tial differentiation by v will give zero; similarly
if we begin with v. The most general functioﬁ that meets this
requirement is

nlu, v)-= £(u) + g(v)
or, to return to the original variables,
(2.4:3) Snx, t) = £(x - ct) + g(x + ct)

What does (2.4:3) tell us? For one thing, it says that c
must have dimensions. Since x has the dimension of length and t
the dimension of time, unless ¢ has the dimensions of speed, LT~ t,
the indicated operatioﬁs x * ¢t will be nonsense.

The functions £ and g can be almost any sort of functions but,
since (2.4:3) is Fo be a solution of (2.4:1), they will have to he
twice differentiable with respect to x and t. If they were nct,
they would be pretty strange "solutions" since n,yx and nyp would
nqt be available for substitution in (2.4:1).

Suppose that g(x + ct) 2 0. Then nix, t) = £(x ~ ct). Let
f be any suitable function, let t = 0, and plot f£{(x), Fig. 2.4-1l{a}.
(Next page.) Any particular feature of the function will be
located at some particular x-value £, i.e., x - ¢t = £ when t = 0O,
Where will the same feature be after a time t = t1? To get the

same value from the function £ the argument must still be the same,
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Fig. 2,4-1. The movement and combinatien o waves with rigid proiilas,

X -cty =forx=¢§+ Ccty. Thus, the featyu.e You are watching has

moved a distance cty in the positive x-direction. Any function
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shose arcvument is the combination x - ct is a wave with a rigid

profile moving in the positive x-direction at constant speed c. -
By a similar discussion, zny function whose argument is the

combination x + ct is a wave with a rigid profile mowving in the

negative x-direction at constant speed ¢, Fig. 2.4-1(b).
The general solution is the sum of these two rigid profiles

¢raveling in opposite directions. As indicated in Fig. 2.4-1(c)

zand {d), the resulting sum is a time-varying profile which is

3

ot rnecessarily rigid at all.

In the genesral solution, f and g may be any twice differenti-
zble function of x and t. Perﬁaps the simplest nontrivial choice
would be a harmonic function. Suppose ékx, t) = 0 and
(2.4:4) £(x, t) = a cos{m(x ~ ct)):

The constant m with dimension L™! must be included since x - ct
has <dimznsion L and the argument of a harwenic function must be
4 pure number.

Since we have already seen that wave speed can be written in
terins of freqguency and wave number ¢ = o/x, (2.4:4) can be

written

X
c
i

a cos{(h/w)(Kx‘— gt)}

cr, if we set m = k,
4

(2.4:5) nix, t)

a coslrx - ot)

This is a rigid cosine curve moving in the positive u-direction

fut
P

a constant spzed c. Its frequency is o and its wave nunber is wx

q, “+

LR

Hel
o
*~
[}
.

while a is its amplitude. Since it moves it is a progressive

The same wave moving in the negative x-direction would ke given

by setting f£(x - ct) 2 0 and g(x + ct) = a cos{m(x + ct

ps
—
0"
o
T
)
[
v

#(2.4:6) n{x, t) = a cos{xx + gt)
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The wave equation is linear homogenecus as each term is of the
first degree in n or its derivatives. Consequently, the principle

of superposition holds. The principle of supexposition says that

if ny, né, «..s Ny are any k solutions of a lipear homogeneous
equation, then

n = apng +ayn foo.. v oapn
is also a solution of the linear homogeneous equation where the
817 B0 eevs B ;refarbitrary constants.

Since (2.4:5) and (2.4:6) are solutiqns of (2.4:1)--you can
verify this be substitution--and since (2.4:1) is linear homogeneous,
(2.4:7) n{x, t) a cos(kx - ot) + a cos(kx + ot}
is also a soluticn of (2.4:1). Factoriné out the a and applying
the angle sum and difference identities of trigonometry brings
(2.4:7) to
(2.4:8) ni{x, t) = 2a cos(kx) cos(ot)

That this is, in fact, a solution of (2.4:1) is ec.sily verified
by substitution.

We have arrived at (2.4:8} be adding two identical progressive
cosine waves; one moving to the right and the other to the left.
The result is a standing wave that moves in neither direction.
There are positions that never change elevation and there arec timcs

when the entire surface is perfectly flat. Suppose that we arc

using radian frequency and wave number, ¢ = 2%/T and x = 2w/L.
If xy = {(2v - 1)/4}L with v an integer, then cos(xx,) = 0 and
n{xy, t) = 0 for all times t. The values of %Xy are called the

nodes of the standing wave. The intervals bketween nodes arc called

!

loops. Similarly, at times t = {(2y - 1)/4}T, p an integer,
. _ f .
FOS(Utu) =0 apd, consequentliy, n(x, tu) 2 0 for all positicns x.
|

|

; |
{ |
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Crests end troughs can appear cnly in those positions for which
cos(kx) = ¥, i.e., for x = {v/2)L, v an integer. If the two cosine
factors are of the-same sign, the result will be a crest, if of
opposite sign, a trough.

I want to stress the fact that if you were to observe the
motion described by eqhation (2.4:8), you would see a standing
wave sloshing up and down and going nowhere. If you were not -
privy to the generating mechanism, you would not know that the
mechanism producing what you saw wasa pair of identical rigid
sinusoidal progressive waves traveling in opposite directions. It
might have been done some other way. What you can ohsexrve.is Lhe
gross motion. If you choose tc think of it as “composed,"” that
is your business--and it may even be so.

The complete solution of a differential equation requires a
particular solution in addition. to the éeneral solution. Particular
solutions ¢f equation (2.4:1) can be had by the method of separation
of variables. One begins by assuming that there is a solution, and
that it has the special Fform

ni{x. £} = X(x)T(L) .
i.e., that the solution is separable into the product of two functicns,
one exclusively a function of x and the other exclusively a function
of t. This is an assumption. First of all, there may be no solution
at all and second, if there is, it may not have the highiy special
" form assumed. For the wave equation nelther of these difficulties
arises. There ave three such barticular solgtions:
(2.4:9.1) n(x,t) = (cjexp{<x] + CzeXP{"<X})(C3€XP{CKt} + ¢ exp{~ont))

when k2 > 0O .



=55~

(2.4:9.2) niz,t) = (c5x + c6)(c7t + 08)
when k2 = 0
(2.4:9.3) nix,t) = (cgcos(mx) + closin(Kx))(cllcos(cxtf + clzsin(cxt)}

when -x2 s 0 x

= If you want the details look at "Wind Waves," pages 82-84.

The ¢y, €34 ..., Cjp are constants of integration. The c.is a
parameter specified by 'the original wave equation. The g is a
"free" parameter which emerges during the course of the analysis
and will have to be determined by the boundary and initial condi-
tions. Proper selecticn of the constants of integration in
particular solution (2.4:9.3) will yield the progressive and
standing waves (2.4:5, 6, and 8) already discussed.

Our discussion has been given in one space variable but there

is nothing inherent that limits it to that.

nX, t) = £(3°X - at) + g ¥ + ot)

or, in tensor form,

n(X, t) = £(kyx; - ot) + glkyx; + ot)
where ¥ is a position vector and ¥ is the vector wave number, is
a solution of

32n/3x;2 = (1/c?) (32n/3t2)
with'

2] = oc.
You may use as many'"space" dimensions as are appropriate to your
problem. The various special forms of the wave equation for
cylindrical symmetry and spherical symmetry can be found in Coulson
(1949). The solutions we have been discussing are not restricted to
ocean waves, They apply to any sort of wave in any medium in any

number of space dimensicns if it obeys the linecar wave equation. To

find ocean wave solutions we must impose the appropriate boundary cenditions.
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2.5 vorticity

Wnat I hope to do is say, "The fluid is irrotational," and be wider-
stood both mathematically and physically. We haven't time to go
into elementary'fluid mechanics here so all I can do is make a few
superficial noises in the hope that they will remind you of what

you presumably already know.*

pages 84-92,

* A detalled discussion can be found in "Wind Waves,

When you apply force to a solid, say hitting a pool ball with
a cue, it can ;espoﬁd in two ways., If you hit it dead center, it
rioves fo in translatory motion. If you hit it off center, put
"English" on it, it spins in addition to translating. What the
221id doesn't do is change its shape.

If you apply force to a fluid, ip can do all three--and usually
&oes.‘ If you apply force to a differential sized sphexical fluid
element, it shortly‘become ellipsoidal. 2n ellipsoid is described
in terms of its axes. These are the lines along which there are
no shears; only compressions or extensions. Generally, thess aues
are not only growing or shrinking but they are also being tranus-
lated bodily as a whole and spinning as weil,

In these term§ wé can make a stab at a physical description
of vorticity. If ybu pick a fluid point at an instant of time, theras
will be three mutually perpendicular lines oriented so that, useﬁ
as axes, there will be no shears; only extensional strains. Let
these lines be attached to the fluid particles through which thav
happened to pass and let thém "go with" the fluid for a brief time
dt. Since the shears are zero the lines remain perpendicular, at

least to first order in 6t, but they change their orientation. The
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vorticity ¥ is double the angular velocity of the wiriple «f ‘ines
relative to their instantanecus position.

Please note that vorticity is an "infinitesimal" property.
Tt is the "spin" of difrerential sized elements of fluid--another
of those mathematical formulatizns "in the small." Don't expect
to be able to see it by sticking Ra@dle wheels or old aluﬁinum
filings in the water. Anything ycu can measure in the line of
vorticity will be an.integrated effect.

And don't let your intuition get out of hand. A fluid motion
can follow a curved path and have no vorticity. It can follow a
rectilinear path and have large amounts of vorticity.

In general, fluid motion will he irrotational if it is the
" result of conservative/forces. It will also bé irrotational if the
density of the fluid is either uniform or a fﬁﬁction of pressure
only, i.e., autobarotropic. Oceanographers please note: sea water
is Egg.aﬁtobarotropic,

The vorticity is given by the curl of the velocity. For
operational purposes, the vorticity can be remembered as

ST PR €
(2.5:1) curl ¥ = V>l = |3/3x; 3/3x, 3/3x3
up 9 uj

For irrotational motion we have |
(2.5:2) “curl U= 0 or U= = 0
Explicitly, zero vorticity or irrctational flow m2ans

0 = T {0u3/9x, - Bup/Bx3) + X, (3uy/dxy ~ duz/dx;) + X3(0uy/2:y - 9uy/3x%,)
A vector is zero if, and only if, its components are separately :ro,
so that for irrotationality we require the threce simultaneous

relations
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duz/8xp - oJup/ox3 = 0
{2.5:3) Bul/3x3 - 8u3/8xl = 0
Bu2/axl - aul/sz =0

2.6 Stream Function, Velocity Potential, and Laplace's Equation
This is another one of those matters which will have to go by the

board on the assumption that you are already familiar with it.*

* If you are not, "Wind Waves,"” pages 92-101.

T R,

The real reason for bothering with streamfunctiéns and velocity
potential functions is convenience. We usually use rectangular
Cartesian coordinates and, in general, fluid‘flows will cross the
coordinate grid at odd and changing angles. A coordinate system
in which the flow as always either parallel to the lines of the
grid or perpendicular to them would be handy. In addition, the
stream function and velocity-potential function are scalar functioans
from either of which the vector velocity field can be rechered by
differentiation. The arithmetic of scalars is much easier than the
arithmetic of vectors. To manipulate the velocity we wgrk with
the streamfunction or with the velocity-potential function and get
from it the velqgity whenever we want it.

The stream function and the velocity-potential function are
cimply mathematical artifacts from which we can construct a locally
orthogbnal grid of streamlines and equipotential contours such that
the velocity is always parallel to the streamlines and always perpen-

dicular to the cquipotential contours in a two-dimensional flow.
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The stream function is defined by the contour integral

P
(2.6:1) Ylxp, xp5 t) 2 [ uyds
Po
where
u, = the normal component of U along the path of

v =
integration from P, to P.
The potential function is defined by the contour integral

: P
(2.6:2) $(xy, %55 €) 2 - [ uds
PO
where

[
]

the tangential component of q along the path
of integration from P, to P.
The streamlines and contours of equipotential are the paths traced

out by P when w(xl, x2) and ¢ (x;, xz) are constant,



om

,.6 D
Since the velocity is everywhere parallel to Y = a constant
and everyvwhere perpendicular to ¢ = a constant, we have
u = - dy/dv

u = IGI

where

In words, the velocity along a stream line is proportional to the
crowding of the streamlines. The more crowded they are, the faster
the flow is moving. Similarly,
u = - d¢/dv

But--can we always gel stream functions and potential functions
for any flow? Unfortunately, no! The mathematical reguirement for
the existence of Y as given by 12.6:1) is
" {(2.6:3) aul/axl + au2/3x2 = 0
and for the existence of ¢ as given by (é.6:2) is
.(2.6:4) Bul/3x2 - 8u2/6xl = ()
In other words, the stream function ¢ exis.s 1f, and only 1f, the
flow is nondivergent. The velocity-potential function ¢ exists if,
and only if, the flow is irrotaticnal. If the flow is both non-
divergent and irrotational, the desired distorted grid exists;
otherwise not.

The components of the velocity referred to the rectangular

Cartesian axes are given either by

(2.6:5) u; = - 3yY/3x, and uy = exp/ax‘l
or by
(2.6:6) uy = = 9¢/9%q and u, = - 3¢/ax2
If Y exists and aul/ax2 and auz/axl are formed from (2.6:5) w. lLave

Bul/ax2 = - azw/axzz and Z}uz/l}xl = azw/éxlz
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If the flow is alsoc irrotational, then
~ <aul/ax2’- duy/8xy) = 32y/ax 2 + 32Wex,2 = 0
Similarly, starting from (2.6:6), if the flow is both irrotational
and nondivergent,
32¢/3x12 + 32¢/0x,2 = 0

We can sum this up by saying that for an irrotational, incompresgible
fluid flow in two dimensions both the stream function and the
velocity-potential function exist, that their iso-lines are
mutually orthogonal, and that cach satisfies Laplace's eguation,
(2.6:7) V) = 92y/0x;2 =0  and V24 = 3%¢/9x;2 = 0

Either the stream function ¢ or tﬁe velocity potential ¢ is
a handy device for working with the vectof velocity field. The
first demands nondivergence gnd the second irrotationality. Oceano-
graphers prefer to use the stream function ¢, which is almost
always fairly realistic, rather than the velocity potential. This
is because the ocean is nearly incompressible and is not auto-
barotropic. However, having selected y in preference to ¢ as the
more realistic, you should then avoid using Laplace's equation for
it (Vzw = 0) if you have any serious dcubts about the existence of
¢ . As we have just seen, Laplace's equation for the stream funétion
is a result of using the velocity components expressed in terms of
¥ in the vorticity equation. Laplace's equation for the stream
function is, quite literally, a statement that the necessary and
sufficient condition for the existence of the velocity potential ¢
has been met.

You may work with § in the complete absence of ¢ , and conversly.
However, the instant you write Vzw = 0, you have committed yourself

to the existence of ¢ and the equation V2¢ = 0. If Laplace's
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cgquation hoids for either, you can work out of either the stream

function of the vnlocity-potential function at your convenience.

2.7 Integration of the Equation of Motion

The eguation of motion in an approximation suitable for gravity

waves was given as

- . > .
and on page 46 the vector acceleration a was given as

DU/Dt = 3%/5t + %y (B2) + Oxd

where
— >
% 2 curl 1

For irrotational motion curl U = 0 and the equation of motion
can be written as ‘ |
DU/Dt = dU/8t + 4V (U2) = - (1/0)Vp - §
or in the component form as
Du; /Dt = Bu;/3t + }%(dus?/3x;) = = (1/0) (3p/3x;) - 8,3

where

For irrotational flow we have a potential function ¢ wh%ch gives

us the velocity components
ui = - 3¢>/8xl
from which

o —~ _ n2 -
uui/at = 0 ¢/3xi3L

Substituting and writing the component equations explicitly

It

(2.7:1) = 32¢/0x13t + % (3{uyTruy 2 1/0xy) = - (1/0) (Dp/3xy)

(2.7:2) = 3%¢/8x,8t + h(3{u) huy?l/0xy) = - (1/p) (9p/3x,) - g



-63=
Multaplying (2.7:1) by §xy, (2.7:2) by 6x,, adding, and collecting
terms we get
= (32¢/9x 8€) &x; + u(3lu 2Hup?}/ox)6%; = =(1/p) (3p/0%3)6%; ~ g 86X,

or, since in general,

(3£/3x3)éx; = 6 (L)

§{-5¢/at + 4(u;2+uy2)}+ g §x, = -(1/p)ép
Integrating both sides

J(6{-3¢/3t + H(uy2+uy2)} + g 6x,) = F(t) = - [ 8p/p

where F(t) is an arbitrary function cof time and plays the role of
a constant of integration. Since we have many total differentials
this boils down to
(2.7:3) [ 670 = 3¢/t = 4(uy? + uy2) = gx, + F(t)

Equation (2.7:3) is a statement of (Daniel) Bernoulli's Theoren,

a really ancient result from the 18th century. It is an integrated

version of the equation and says-~-surprise--"acceleration is pro-

portional to force"--even when you sum the point values.

For stead? motion there is no time change. 34/3t = O and
F(t) = k, an ordinary constant of integration. Bernoulli's Theorem
then becomes
(2.7:4) [ 6p/p = - gx, - S(u;2 + u2) + k

If, in addition to stéady motion, the fluid is incompréssib]e
andp = a constant, Bernoulli's Theorem reads
(2.7:5) ro = - gx, - lj(ulz 4 u22) + kl
Notice that in the absence of motion the kinetic energy-_which
is represented by %(u)? + u,2)--will be zero and equation (2.7:%)
becomes the hydrostatic equation--as it should.

There will be times when we will want Bernoulli's Thecrem

very badly even though we will be entirely unwilling to concede
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jrrot.tional flow. In particular this will be the case with
Gerstner's wave which is highly rotational. it can be produced .y
integratinrg along stream lines. The form corresponding to (2.7:4)
for steady motion is

2 2

(2.7:6) ¢ 8p/p = - gx, = h(uy® +uy®) + Cg
where the integral is a contour integral along a streamline and Cq
is not an arbitrary constant of integration bhut is dependent on the
particular streamline along which you are integrating.
N.B. WARNING: The derivation of (2.7:6) depends neither on irrota-
tionality nor upon nondivergence. Streamlines can exist even when
{he stream function does not. All that is required is that the motiocn
be steady and sufficiently regular for streamlines to exist. |

2.8 EBoundary Conditions

The solution of a differential equation is a nebulous affair until it is made to
conform to boundary and initial conditions. In fact, some people refuse to censider
things like (2.4:5,3 ), which we offered as a solution of the wave equation, a
solunion at all. since it has not been adjusted to any boundary conditions. If you
looh at (2.49.3 ), vou will see that the arguments of the sinusoids contain two
parameters, = and ¢. The ¢ is a constant, specified in the original statement of the
wzave equation, (2.3: 1 ). On the other hand, the x emerged during the course of
the solution and is free to take on any value. Consequently, (2.4:9,.3) is not a
solution but a functional form representing a continuous mfniry of solutions, not
all of which may be possible under a given set of circumstances. It is the boundary
conditions which select out from zll the possible values of a parameter such as
« those which make physical sense and are physically compatible with the sitnation
described by the boundary conditions. If you want 1o get high flown &bout the
whole thing, you can say that the boundary conditicns “quantize” the parameters
of the problem into “eigenvalues”™. The solutions corresponding to the selected
values of the parameiers are then called “eigenfunctions™. -

For ocezn surface waves, the boundary conditions can be very simply stated.
Boundaries of only two kinds are considered—rigid and free ** If a boundary is
ngid, there can be no fluid velocity component normal to the boundary. Il there

38 gometimes an effort is made to think abou® a third kind,., elastic
koundaries, in connection with the ebsorption of wave cnergy on
beaches and similar problerms. Professor “aza is working on vet
a fourth. His boundary is the surface of ‘& sloping greoin which
nas been armored with blocks. The fluid can force its way i
the cracks and alter the frictional properties of the blocks.
This is a particularly nasty kind of boundary and not wmuch !

Eeen cdone with it to date.

v

3
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8 Loy fud velogity @1 g rigid boundany, it must be entirely tzngential 10 the
boundary, «o that 2 rigid boundury is alwavs & streamline,

To mule o Loundary condition useble, we need 1o express it in m:x!hcmaticé)
syvinbols. We will do this in two way s, assuming the existence of cither a poicniia)
funciion ¢ or a stream function \». The components of velocity are

P N
u, = ....‘:_”, W, = -7-?}-: by (26:5)

X:
and
W = -—f—g n, = —fj,i by (2.6:6 ) .

cx, GX.

For a rigid boundury there is no velocity normal 1o the boundary, so that

™
-

(2.8:1.1) =0

1§ 9

(2.8:1.2) 0

-

ci

where » js the normal direction arnd 7 is the tangential to the rigid boundary.
In paniicular, if x, = -/ is the bottom,

Jo=0s

?’.J =0
v FYLEX:] )

At a rigid boundary the velocity must be entirely tangential to the boundary,
so that

(2.8:2.1)

N
<<

™

(2.8:2.2)

ol

(2.8:3.1) ' «,';J = a constant ;
2ym=A

(2.8:3.2) ,—('D-J =uf_] =lul_|
cT Iya-h Tym-h 2a-4
Al .
The kinematic boundary condition for the free surface is that a fimid parcte

at the surface always remains at the surface’—in other words, that

(2.8:4) (% = nlxi, 0] =o.

dr fiun

Eapznding, since dx./dl = u,,
ui,J —gﬂ-—u,ﬂ‘l =0
T,m9 SIS Y -

or, replacing u. with either &y/ox, or —ép/éx,,

en & 2
(2.8:5.1) e X — 1y 2
' cl CX'y J z4ay CNy Jagan

“This condition is 2 conseguence of the tasic assumption of continuum mechanics, which may
pe stzted e follows: The motion of 2 fa:d can be described mathemstically us a to,.clogica!
o

dofornintic n that depends continuoush on time, Sce Sicher (1557).

or

(¢

These condutions are nonlinear, If the waves are so small that the valociiv u, an
Tace gradient nCxy are also small then the quadratic werm w, (é5:6x)) ;..

the suri
mes be peglected incomparisan with th2 Ynear terms, and. to first ordar, we have
.. ¢ Y
(2.3:4.1) 2 x
e CNy driag
or
.o l:: ((7
(2.8:6.2) N - ,M;J
! (AR Iyan
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In the neat c'nplu we will use the arufce of sicady mouton in applying the
boundary conditiens. This is a trick that permits us to [recze the wave profile while
>i:1.fy ] Slpnow thut we have o nigid profile, for example,

7 = acos (xx, — o)

Iois movine to the richt at the speed ¢ == ¢/x, relative 1o our coordinate axes. Now
ot (hat we send the otigin of the coordinutcs also moving 1o the right with
spaxd oo Relative 1o the moving axes, the value of 9 for any x,-position will show
no chiance 2s ume passes, and én/ét = 0. Obviously, th: arufice of steady motion
ss useless if the wave form 1s not rigid. With no time variation in 7, (2.8: 6.1) takes
the pardcularly sunple form

A J == a constant .
Ze=n

In other words, under the attifice of steady motion the suiface becomes a stream-
line. It is customary to take the surface in this case as the reference streamline
and write

(28:7.1) A =0.
- TyaM
From (2.8:6.2) we have
o |
2. : 2 — =
(2.8:7.2) ; 5ol 0
Comparison of (2.8: 7.1) with (2.8: 3.1) and (2.8: 7.2) with (2.8: 2.2) shows that

undar the artifice of steady miotion the free surface behaves like a rigid boundary.®

Since the pressure within the fluid motion must conform to Berncullt’s equation,
We can pse it to get the dynarmnic free-surface boundary condition. In its irrotational
ferm, (2.7: 3), after u? has been expressed in terms of the velecity potential and
solved for x., Bernoulli's equation is

o=t - 4 - ()]0

I ke bottem is not fat ard parallel to the undisturbed water surface, the arufice of steady

Tonon wiil mahe 1t appedar, when szen from the moving ases, as a progressive wave with a nigid
rrofile,

If we absorb the additive function F(1) into ¢{x,, x:, 1), then the equation reads

| e ! K&p)’ . (Ecp):] J‘
Xg = eme = o =l ) =
g ¢t 2g-\ex, &x,
where the symbol @ now includes an additive term to teke care of H{r). Now
evaluate Bernoulli's equaiion at the free surface, a. = 5!

, | o I [(ép (a.wﬂ | L rop
Q. Er R _— + = - | =" '
(2US) 7= g a, Jr,:r) zg [:(\C\l> ! 6_\': _Jz‘,,] g f P ...l-‘l'.ull

If the Auid has constant density, then

1ép I [ foo)ﬂ (GPHJ P J
3w, — BRI A RV (ko S
(2.8:9) 7 o o J,,u) Qg (E.\', EXa seer 8P dsieg

The dynamic boundary condition, as it stands, is nonlinezr, because it includes
the uadrﬂtic terms (€ar/Ex) . As belore, if the velocitizs zre small these terms
czh b" reglecied in comparison with the lm..ar lerms 1o g2t the linearized dynamic
voundary condition
(38}0) 7 = —]._S_(/') l .__{lJ

O e

I we also neglect the pressure of the overlying air, than 1 hecomes simply

- ] ¢
(2.8:11) 7;=--,—J



untoiiy for Proaressive Weves with Rigid Prof! as

We can now sammarize the conditions to be imposcd on the wave equation.
Most of our discussion has been limited 10 two dimensions to aveid a morass of
uninteresting operational detail. In this suinmary 1 will give our results in forms
which Téave you frec 10 use as mzny dimensions 25 you please as long as they
make some sort of physical sense,

The wave cguation (for progressive waves with rigid profiles, traveling at
constant phase specds) whose solution we seek is

)]

-
b

™

7 _ )
= TE e m—
exs  ctert

(2.9:1)

!

Qs

It was found to have general solutions of the form

(2.9:2) ‘p=fKXx — 1) + g(k-X + o1)
where

b ¢ —
(29.)) m =c¢,

and. by separation of variables, to have particulur solutions of the forms

(2.9:9) (N, 1) = (e + e ") (e + ce”)

(2.9:5) p{x, 1) = (c,K-X + c)(¢c;ot + ¢5) ,
and
(2.9:6) n(x, ) = (6, cos K-X + ¢ 8in K-X)(¢,;coSat + csinat) .

In case of irrotational, incomprassible motion. the fluid velocity can be expressad
in terms of eithar of two orthogonal scalar funciions—+/r, the stream funcrion, or
@. the velocity-patential function. Of the two, the oceanographer finds that con-
ditions for realistic application to the ocean are more often met by y» than by o.
If both exist, then either sausties Laplace’s equation:

- ey _

(2.9:7.1) e =0
: 2 20.

(2.9:7.2) w5 = 0

The boundary conditions under which the wave equaticn is tu be solved zare:
At any fixed boundary there is no normal velocity

~

(2.9:8.1) ggno

or

{2.9:8.2) iy = a constant

At the bortom where x; = —h = =[x, x)),

(2.9:9.1) ?§Jnhn=°

or

(2.9°9.2) ¢j_ = 3 onsian
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For two dimensicns. the hinemictic boundary condition ar the free surface is

(2.9:10.1) b
cl

or

(2.9:10,2) &n
cl

For small motions,
(29:11.1)

or

(29:11.2)

o | b
(:‘,\'2 <4 Tz '&.\', Iye9
A
Xy Jz,2n Yex, i,
&n 2
ct E.\': J Iy=9
cn Oy J
ct cxy J 2429

(noniinzar version)

(linearized version) .

If the artifice of steady motion has also been used, and the surface has been

KN

sciected =s the
(2.9:12.1)
or

(2.9:12.2)

ference streamline,

=0 /

v)
Ti=7

(linearized, steady motion,
constan{-depth version) .

The dynamic free-surface boundary condition was found from Bernoulli's
equation. For any point within the fiuid we must have

(nonlinear version) |

(Yinearized version) .

~ - ~ 2‘
(2.9:13.1) A-,:Li_‘g_i(ﬁ) L
g i cxy g4 p
where x, is aligned with gravity. For smzall motiens this becomes
(2.9:13.2) ¥, =52 _‘_J‘ 8p
g ot gl p

These cquations do not

wzve disturbance which may exist must produce

explicitly involve the wave

a

disturbance. However, any

pressure field compatible with

(2.9:124). In other words, Newton's second law must govern the motion.
If (2.9:13.) is evaluated at the free surface, we get the dynzmical boundary

condition
29:141) =22 _ L(é‘fi)’ | - 1 (§£J (nenlinear
U 7 g ¢l Jaen  2¢\EXyJ Jzyuy g p Jaen version)
or
1¢ 1 8 . . .
(28:142) g = —g— -;(713 s [fJ (linearized version) .
' - Zy=n . I,=9
If the fluid has constant density, these becoime
(2 9-15 ]) n = _]__:f ( ) l _ £ | (nonh'\_t.r consta
T g ¢t Ja-y  2g lzien  PYdzeq density \crs:on)
or
A - 1 . p o . C
(29:13.2) g = —Z- 2% (Linzarized constant-density version) .
& - Iy=7 & = Iy=r -
If in (2.9: 15.2) the pressure on the surface is neclicible, then
(2.9:16) LR o | (lincarized. constant-densiiy, necligibls-
U TR S, surface-pressure \orsion) .
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These. then, are the egquations with which we must work. We will begin by
assuming that the velocity components are so small that their squares zre entirely
neghie:ble. To make such an assumplion at all rezsonable, the surfuce displace-
ments must be );cpt’(cry small, As a result, we can fit the boundary conditions on
ihe fined surface xy =.0 rather than on the moving free surface x; = 9 witheut
making very large crrors and with 2 great gain in case of mathematical manipule:
tion. The object produced by this “double-think™ will be the classical smeall-

amplitude or Airy wzve,
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3. The Sma’l-amplitude Component Wave

3.1 Simple Harmonic Waves of Small Amplitude: the Airey Wave

This is the palgé to begin with waves; not because the simple
harmonic waQe, the sinusoid, of small amplitude matches anything
you can see very well but because‘it is the component wave of Fourier
analysis. By using a great many of these ccmponents you can
synthetize very complex seas;

We will choose for our wave profile
(3.1:1) n=a cos(le - ot)
and invoke the artifice of steady motion, sending the axes to the
right at time t = 0 with a speced c¢. This "freezes" the profile on
the axes and (3.1:1) becomes
(3.1:2) n=a cos(le)
The time dependence will be recoveréd at the end of the analysis
by stopping the movinglaxes. |

We will consider the case of .a two-dimensional flow in an
incompressible fluid. Further, we will require the flow to be both
irrotational and nondivergent. As a result, both ¥ and ¢ exist and
Laplace's equation holds;
(3.1:3) 32y/3x,2 + 092/3x,2 = 0
The boundary conditions for a two-dimensional, constant-density,
irrotational motion with a free surface under constant overlying
pressure and in water of constant depth under the artifice of steady
motion were included in the summary of section 2.9. If‘we choose
the free surface as our reference streamline, then the kinematic

free-surface boundary condition is

. W = .
(3.1:4) ,_lxo:n 0 (2.9:12.2)

£

!
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For a bottom of constant depth, the Kinematic bottom boundary condition

is

(3.1:5) "“]xz=-h = a constant (2.9:9.2)

The linearized dynamic free-surface condition is given by.(2.9:15.2)
and the artifice of steady motion will not be in force when we use
it., Surface tension will be neglected, the pressure being taken

to be the same on the two sides of the fluid interface.

(3.1:6) gn = 3¢/9t] ~ p/o]

X2=n X2=N

With these makings, our immediate job is to tinker up a stream func-
tion W(xl, x2)~—¢(xl, Xy t) when the artifice of steady motion is
removed--which conforms to (3.1:1) through (3.1:6). Once we have
it we can use it to explore the motion.

We begin to construct Y by 4dnvoking the force of twé of the
boundary conditions; (3.1:4) and (3.1:5). Specifipally,

(3.1:7). w(xl, n) =0

for the free surface and

(3.1:8) w(xl, -h) = a constant

for the bottom. Until we bring in cther conditions our results will
apply to any progressive wave with a rigid profile.

Since we are carpentering up a form for y, we are free to
specify extra features if we want. I will suppose that I can write
Y in the form
(3.1:9) Vixy, X5) = Y (=) + D (%, X5)

In other words, ¥ is the sum of two functions, éne of which depends

onrly on the vertical coordinate x, while the other depends on nLoth

2

coordinates. FEach will have to satisfy Laplace's equation sepavataly.

!

The advantage in these assumptions comes from the fact that the

boundary conditions (3.1:7) and (3.1:8) are not both zero. I can

v
i
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make the one-variable function take on the boundary values which
leaves both boundary values zero for the two-variable function.

It makes fitting-constants of integration much easier.

For the one-variable function Laplace's equation reduces to
azn ordinary differential eéuation

dzws/dxz2 =0

which, urpon integrating twice, gives
(3.1:10) g (%) = kyxy + Ky
the ki being arbitrary constants of integgation.

Applying the method of the separation of variables to the Laplace

equation for ¢t'produces solutions of three kinds:

(3.1:11.1) Vo (x,%,) = (clexp{/;%l} + chexp{-/nx; })

(c3cosfr§'x2 + c4sin/ﬁk2) ; n>20
(3.1:11.2) wt(xl,xz) = (CSXl + c6)(c7x2 + c8) : n =20
(3.1:11.3) Ue (Xs%,) = (cgeosy-nx; + ¢, sin/~nx;)

(cllexp{J:sz} + C1oexp{-/-nx,})
; n <0
Since (3.1:10) is a special case of (3.1:11.2) and since Laplace's
equation is linear, a very general solution for y is the sum of
(3.1:11.2) and (3.1:11.3)
(3.1:12) ¢(xl,x2)'=l(c5xl + c6)(c7x2 + CB)
+ (cgcos“:Hkl + closin/cﬁkl)(cllexp{vcﬁkz}.+ clzexp[—J:;§2}§
; n <o
We might have added (3.l:ll.l).to (3.1:12) as well, keeping
the n's separate by subscripts‘to get an éven more general solution.
There doesn't seem to bé muchipoint in doing so since pretty soon
we will be using the prpfile (3.1:2) which sends a sinusoid in the
/

xl—direction. Equatioq (2.1:11.1) sends sinusoids in the xp-directione

a’
| \
|
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Even if we reduce the number of constants of integration Lty
using the special form (3.1:10) instead of (3.1:11.2),

(3.i:13) w(xl,x2)~= klxz +‘k2 + (cgcosvcgil + closin#:;kl)

(cllexp{fcgiz} + clzexp{—VCEkz}) : n<?O
we "ara faced with seven arbitrary constants subject>to only ﬁhree
"natural” recstrictions: the surface and bottom boundary conditions
and the, as yet unused, free-surface dynamic condition. Clearly,
this isn't enough for seven constants.

We will have to impose more conditions. It ic in the selection
of the additiona; conditions that the essential difference betwsen
different wave solutions lies. Depending on what you choose you
come up with the simple harmonic wave, the Stckes wave, the cnoidal
wave, or what not. The art of chooing additional restraints lies
in picking them in such a way that the particular solution that
results closely describes some physical situation, or can be used
in combination with other solutions to approximate physical realicy.

Our additional restrictions will number two:

(1) We will insist that the surface deformatioﬁ be the sinusoid

of equations (3.1:1) or (3.1:2).

/

(2) We will require'that the sinusoid have a small amplitude.
[+

"Small" is an equivocal worda and you should never accept it

unless you are told small in comparison with what. Explicitly,

here we mean that H = 2a is small in compariéon witih the wave length
L, i.e., that H/L << 1. In terms of the amplituda and the wave
number the small amplitude requirement reads pka << 1. These two
conditions, together with the "“natural® con@itions are enough to
evaluate the constants of (3.1:13). I won't put your through it. The

details can be found on pages 121-123 of "Wind Waves."
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The result is an approximation valid within the small—ampl%tude
condition. The dynamic free-surface condition has not yet been used
and the artifice of steady motion is still in force.

(3.1:14) Vixy, %5) & ky%y - kla({sinh K(x, + h) }/{sinh Kh})cos(mxl)

~

Suppose now that the axes, which all this time have been moving
with the cosine profile, are stopped. 1In effect, suppose we give
tnem a velocity ~kl relative to the profile. The coordinate trans-
formation is
(3.1:15)

Y= P + klx2 .
The profile will move relative to the primea system with a speed kl
in the positive xl—directiony Therefore, kl,will be the phase
speed usually symbolized by c. Replacing kl with ¢ and tfansforming
(3.1:14) according to (3.1:15), drorping the primes, and remembering
that 0§ = K¢ one gets
(3.1:16) Yixy, %y, t) X —ca({ sinh k (x5+h)}/{ sinh (Kh)}) cos (kx;-ot)
which is the stream function for a progressive cosine wave of small
amplitude a and velocity ¢, traveling in the positive xl—directiOn
in water of depth h where the length is L = 24/Kk and the period
is T = 2n/0.

Had the axes been given a velocityyof +kl relative to the
cOSsine profile instead of —kl, the result would have been
(3.1:17)1 ¢(xl,x2,t) ¢8—+ca({sinh K(X2+h)j/{Sinh(Kh)})COnigXl+jt)
vihich is the stream function for a progressive cosine wave with the
same characteristics as the wgve corresponding to (3.1:16) except
that it travels in the negative xl~directiog.

Don't be fooled. We have identified the arbitrary constant

kl with the phase speed of the wave, ¢, but naming it doesn't tell
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you .75 structure. We still have to evaluate it which we can co
through the, as yet, unused dynamic surface boundary condition (3.1:6).
Equation (3.1:6) is expressed in terms of ¢ rather than .

However, remembering that

dd/9x = 3P/ x, and 3¢/8x2 = —aw/axl
leads directly to

3¢/t = gzm({cosh K(x2+h)}/{sinh(Kh)}}n
For use in (3.1:6) 9¢/ot must ke evaluated at X, = n. 3By tne small-
amplitude assumption kn << 1. If kh is not also small, i.e., if in
addition we assume H/h << 1, then

cosh k(n+h) =% cosh({kh) , {cosh k(n+h)}/{sinh(kh)}= cosh (kh)/sinh(«:h)

and coth(ich) ,

3¢/3th2=n = {e?r coth(xh) In

Substituting in (3.1:6) we get
(3.1:18) {g - c?x coth(xh)}n = P/D_Jx2=n
If now we insist on constant surface pressure, since n is time variable,
its coefficient must be zero. We get
(3.1:19) c?2 = (g/k)tanh(xh)

The evaluation of this final constant completes the boundary-
value problem under the conditions originally set, equations (3.1:16)
or (3.1:17) and (3.1:19) comprising the solution. In order %o reach
it it was necessary to assume in addition to the boundary yalues
as given (a) a specific profile, (b) small amplitude compared with
the wave length, H/L << 1, (Eﬁg_smé}l-amplitude assumption), and
{(c) small amplitude compared with the water depth, H/h << 1.

The equations cited are the solution of the problem in the

sense that from them the details of the moticon can be derived. The

exploitation cf the stream function to get these details is our
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uliinate objective. Before we get to it we must pause to define

dzep and shallow water.

3.2 Approximations for Deep and Shallow Water

The terms "deep," "intermediate," and "shallow" water are reserved
to designate ranges of the ratic h/L which is called the relative
depth. So far as waves are concerned, water is deep or shallow
only in relation to the lengths of the waves running on the water
surface. Water in a pan may pe "deep" if the surface waves are
short and the ocean over thg Tongan trench will be "shallow" if
very long waves are running on the surface.

The ranges of the relative depth h/L that define deep, intex-
mediate, and shallow water are governed by the approximations for
the hyperbolic functions. Both the expression for the phase speed
and the expressions for the stream functions contain them. These
expressions are already approximations valid only to first order
so that it seems reasonable to try to get rid of the hyperbolic .
functions by further approximation.

Table 3.2-1 (next page) summarizes certain of the "Zacts of
life" about hype;bolic functions which I hope you know. At least,
I hope you know the behavior of exponentials for large and small

arguments which comes to the sane thing.
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Table 3.2.1 APPROXIMATIONS FOR HYPERBOLIC FUNCYIONS

Appronimation for

proximation f
Approxin n tor small argument

Function Definition large arzument s
PR (Tayler expansion)
- e =} +a;e sl ~a
. o3 — e-8 L
sinha 5 'Ee a
¢ -3 1
cosha — -z-e' 1
¢ ¢ — p~a
tanha es La-a 1 a
’ ntermediat
Used for: ! C\\'.’étfr ¢ Deep Water Shallow Water

The phase speed of an Airey wave when 21/L is substituted for
k¥ in the argument’of the hyperbolic tangen~ only reads
(3.2:1) c2 &2 (g/«) tanh{2w(h/L)}
We will use the subscripts s and 4 for shallow and déep water and
leave unsubscripted symbols for the full expressions to be used in
intermediate water.
For deep water the relative depth h/Ld is large and
tanh{2m (h/Ly) } = 1
so that equation (3.2:1) becomes
(3.2:2) cdzgg g/Kd = ng/2n
For shallow watef the relative depth h/Lg is small and
tanh{ 27 (h/Lg)} & 27 (h/Lg) = hxg
so that (3.2:1) becomes
(3.2:3) $52;~5 gh

Equation (3.2:2) says that in deep watexr the phase speed of a wave
/

is a function of its length; the greater the length, the greater
/

the speed. B?uation (3.2:3) says that the speed of a wave in

shallow wat2r is independent of its length and depends only on the

depth of the!water in which it runs. i :

/ |
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‘fou can see that this changeover in the behavior of the phase

pecd is going to lead to some very interesting wave behavior.

w

After all, most waves do socner or later run into shallow water.
2nd it is precisely on the beaches where the human race most often
finds waves getting in the way of what it wants to do.

The wave period T (or freguency o) is constant independent of
the depth of the water--a statement that corresponds very closely
to what we find in nature. Since ¢/L = 1/T we have
(3.2:4) ) cg/Llg = c/L = cS/LS = 1/T
from which, among other relations, Lg = cgT. Substituting for T
in (3.2:2)

cq? n2 (gegT)/ (27) = (g/0)cq
and dividing by cyg
(3.2:5) cq = (g/2m)T = g/a
which gives the deep-water phase speed as a function of the period
or frequency. Solving (3.2:2) for Ly and substituting for cg the
Ly/T derived from (3.2:4) gives
Ly = (21/9) (Lg?/T?)
or, dividing through by Ly and solving.for it,
(3.2:6) Ly ® (g/21) T2 = (2119)/(02) 7,
which gives the deep-water wave length as function Lf pevried.

It is particularly handy to have the deep—wate} length and

phase speed as functions of the period. Wave periodg are easier

to measure than most of the properties of waves, but ieven more

important is the fact that the veriod doesn't change in shallow
\
water. i
From time to time you may find yourself trapped by\the
) . |
necessity of making a gue%s at deep water charécteristids from
; |
'



~79
what you can observe from a beach--which means shallow water. In-
such a case the following approximations derived from the equations

can be used-~but don't bother carrying the guess beyond the nearest

digit.
¢y (knots) a2 3.03T = 3T
(3.2:7) cq (ft/sec) & 5.12T = 5T
cg3 (m/sec) =~ 1.56T 22 27T
Ly (£t) & 5.1212 & 572
(3.2:8)

Ly (M) = 1.56T2 & syp2

with T measuied in seconds.

So far we have developed estimates for dzep and shallow water
but we have not said exactly what the terms are to mean.’ The
classical answer of the 19th century mathematicians is: Waves are

in deep water whenever h/L > %. Let's see what this answer means

v

in practical terms. If h/L Y, then the argument of the hyper-

v

bolic function is o = 21h/L 7. Resorting to a table of hyper-
bolic functions reveals that in this case
1 2 tanh a 2 tanh 7 = 0.9963
Therefore, by the full expression for the phase speed, (3.2:1),
g/x 2 c2 2 0.9963(g/x)
By the deep-water approximaﬁion, (3.2:2),
Cd2 ~ g/Kd
Thus, the ratio of the "true" value to the approximate deep-watcr
value is
Kd/K 2 cz/cd2 2 0.9563(Kd/K)‘
From (3.2:4) with a little twiddling

(3.2:9) c/cq = L/Lq = (27/Lg)/(2n/L) =

7

a/x
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Therefore, dividing through by Kj/K leaves us with

12 c/cq 2 0.9963

or

v
lv

c 0.9963cd

€3
At best, cq and ¢ will be identical. ..c worst, ¢ = O.9963cd. Thus,

the error introduced in the phase speed by using an approximation

deleting the hyperbolic tangent factor whenever the water depth is

greater than one-half the wave length is at most 0.37%. The term

deep-water wave means a wave of length L in water of depth h for

which

fiv

h/L = %
To get the same degree of approximation for the shallow water forms
we must require that
h/L 2 1/200

The conditions set by the 19th century mathematicians are the
ornes usually found in the literature but they are often much too
severe for practical purposes. A principle that receives lip
service from nearly everyone is that the precision of the measure-
ments and the approximations used in the course 6f an investigation
should be consistent. It's no use going to great pains to measure
a quantity very, very precisely if, in the»course of the analysis,
crude approximations are made in which the precision is swamped.
Conversely, using hairline approximation; doesn't really improve
one's results muéh if the data are crude. I have met men who have
made what I consider outlandish claims for the precision of their
wave measureménts, but I have never met one who thought he was
consistently within 0.37% of the true value on a wave measurcment.
Personally, I would consider‘a claim of 5% dangerously close to

bragging. Whatever the accuracy is that you claim for your instrument
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systus as it qperates under field conditions is the value that
sﬂould determine the decp- and shallow-water criteria.
Table 3.2~2 shows the errors introduvced by the deep- and

shallow-water approximations for various values of relative depth.

Teble 3.2.2
Error in ¢'cg or ¢¢4 Relative depth
due 10 the hyperbebe (h/i.c)
approximation
(Per cent) Deep water Shallow water
0.5 0.474 0.006
1.0 0.417 0.010
20 0.338 0.019
5.0 0.277 . 0.043
10.0 0.211 0.095

if you have a 5% measuring system, then yoﬁ can afford to use
h/Lg 2 %
as the deep-~water criterion and
h/Lg £ 1/20
as the shallow-water criterion.
These criteria reduce the size of the intermediate band where you
must struggle with the full equations considerably.
For engineering work I recommend a redefinition for each problen
based firmly on the precision of your instrument system. For

theoretical work you should stick with the 1/2, 1/200 since that's

what everybody else uses.
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3.3 The Details of the Motion: an Exploitation of the Stream Function

We are now in a posiiion to use the stream functions developed in Sec. 3.1 and the
ceep- and shallow-water approximations of Sec. 3.2 to evplore the details of the
v.ater motion wheit a small-amplitede, lomg-crested sinusoid runs over the surfzee,
Gathering "p out working material from Secs. 2.1 and 3.2, with ¢ the magnitude

¢f the phase velocity we have the fellowing relations.

Profile

3.3:1) 7 = acos{kx; — oi)

Stream function

(3.3:2.1) Deey water: W (x), Xay 1) == —cce* cos(kxy — ot)

" , sinh x(x, + h)
32 nter ate water: Jr(x,, x.11) == —cqg cos (kx; —

(3.3:2.2) Intermediate water: JY(x, x.:17) b /Jr {: cl)

3.3:2.3) Shallow water: Vr(xy, Xa3 1) = --ca (l ~+ /Lx) cos (kx, — at) .
Profile

(3.3:3) . 7 = acos (xx, + at)

Stream function

(3.3:4.1) Deep water: W (x), X3 1) = +cae cos (xx, + cf)

. inh x(x, +
(3.3:4.2) Intermediate water: r{x,, xs;i) X +ca §ml?." (—\—,i) cos (kx, + a1)
i sinh xn

(3.3:4.3) Shallow water: Ve, X3 ) = +ca (l + —),;—) cos (xx;, + at) .
For either profile we have
 Phase speed

(3.3:5.1) Deep water: cl= —i’-

3.3: 5.2) Intermediate water. SIS —ii tanh xh

(3.3:5.3)  Shailow water: cta:gh .

The component velocities, in terms of the stream function, are

by (2.6:5), so that for (3.3: 1) from (3.3: 2.i), remaembaring that ¢a = «, we haver

Component velocities

(3.3:6.1.1) Dezp water: Wy = ace™ cos (kX — ot)

(3.3:6.1.2) us = gre®sinfey - o)

a - p . QAN .

(3.3:6.2.1) Intermadiate water: 1, = ac - sh K(\Juos (xx, — at)

sinhy &f;

' MH v, -

(3.3:6.2.2] u. = ac > ( sm (xx, — at) .
R .rm ~h

" o - a3 .

(3.3:6.3.1)  Shallow warer: u, = -/i' cos {vx, — at)
Al .

(3.3:6.3.2) : vomm ey (! = »}-) sn{xx, — 1) .

H
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The stream functions ror (331 3) differ from those for (3.3: 1) only i having a
plis ¢t in the argument of the zivcular functions and a phase velocity which s
the negative of the prase velocity for (3.3:1). Conseguentiv, we write at cnecs,
by inspection of (3.3: 6.i.j). for (3.3:3) the componrent velocities, using | ¢! and
making the sign explicit:

(3.3:7.1.1)  Deep water: uy = —ace* cos (kx, - o)

(3.3:7.1.2). ' uy = —asersin(nex, + at) .

(3.3:7.2.1)  Intermodiate water: w, = —ac c-cl‘-h—'-'-(‘-——-'ﬂ-) cos (xx, + ¢t)
: sinhxh -

(33:7.2.2) ty = —ag SOENO E B Gy

T sinh <k

{3.3:7.3.1) Shallow water: H, = -%7}' cos(xx, + ot)

(3.3:7.3.2) s = —ca (1 + _},-) sin (kx, + at) .

Since U = uf + o, we get for the square of the water velocity in:

(3.3:8.1) Decp water: u’ = glalee

from ‘(3.3: 6.1.j) or (3.3:7.1.j), usingsin®*a + cos* = 1, or, taking the square
root,
juj = eger
(3.3:8.2) Intermediate water:
u = —i.F—— [cosh® k(x. + h) cos® (kx; = a‘l)l
sinh® «h - t=

. + sinh® &(x. 4+ W) sin® (xx; = o))
from (3.3:6.2.)) or (3.3:7.2.j).
(5.3:8.3) Shallow water:

u = a‘e? {( iy cos(xx, = o) + ( ';T) sin® (kx, + o-:):l .

A simple statement abuut the magnitude of the fluid velocity is pessible only
in the deep-water case. There, to the limit of our present approximation, we find
the velocity dependent only on the depth of the point of cbservation, x,. For-
intermediate water, circular and hyperbolic functions have combined to produce
a formidable result. The shallow-water case is nearly as bad, but here, at least,
if one looks at the component velocities (3.3: 6.3.j) or (3.3: 7.3.}), the horizental
component u, is seen to be independent of x,; thetefore, it must have the same
value from surface to bottom, while the vertical component u. decreases hinearly
from surface to bottom, vanishing when x. = —4A, as it should.

Instead of asking for the Eulerian view we may ask for the Lagrapgian view,
requiring the velocity of a water particle as it moves undec the infiuence of the
wave. Let (&, &) bz the coordinates of a fivid pardcle 2s measured from its
mean position,
£
ct

[}

33
¢!
==l =y, and
cl

= i, :z*

Since we are dealing with smaoll-amplitude
waves, the motions will be sinall, and we s ) .

can neglect differences in the c\\'npor.-‘m : et ge £r]
S . . ERTIAASTE S Ra¥

velocities arising from the small Jdisplace- } ‘:E

ments &,. &, In cssence. we sav that ﬂ e | i rptem e :

velocities at the pc nt (\,.. v.) ure substan- ' £

YAt s - Lo B

tially the sume os these 2t (v, = §5, v = &) [ T Pt N A TR S R T

oy cesmates iy, &)
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Consequently, iatecrating with respact to
time, f, we have for deep water:

J'l ) -E‘-_“;T‘ gt = J.m < qoe<tcos (xx, * ot)d!
and

J'.”’ E:% gt = J"” & gee® sin (xx, T at)dl ,
or
(3.3:9.1.1) & = —cesin(ex, T oat)
and
(3.3:9.1.2) ) & = + aertcos(ux, F at) ;

for intermedizic water:

ek o . coshulxa = MY L

( ?“— d’ = " oo ac —__:'-]F[;Nh— COs (A.\‘ -+ G,)(u
and

~) ok o) 3] of v .

[eks o . sinhe(x, + 0) . —

| S {' | = e MR D sin (ex, T o)t
or
11.09 _ _gcoshalx, 4+ /) . o =
(3.3:9.2.1) &, a TR sin (xx, X o)
and
(3.3:9.2.2) E, = +GW) €os (kxy T ot)

sinh «h
and for shallow water:

4y 2 L
.f gy = Jo= 7 cos (ex) T 1)

ct X1l
and
Wk, A Y s
[TSu=]"= ac(l : 7) sin (vx, - ol)dt ,
or
(3.3:9.3.1) E, = —;"Fsin(u, = o1)
and
(3.3:9.3.2) £, = +a(l - ;7) cos (kx, = o) .

The length of t:e radius vector of the orbital metien will be given by
P (s £

Conseguently, by substituting frem (3.3: 9.4.0) we have for desp water, sinc:

sinfa + cos'a = 1t

(3.3:10.1) roe= (27 = ger

for intermadiate water:

3.3:102) 7 sirm S0 N (e = B sin’ e, S on)
Ssinhtein, = 8) cos’ (v, Zan))'°

anrd for skailow water: '

L ity = ' XN e — .

— SE (Y, Do) - (l - -‘) Cos” (v, = o-r)i

(3.3:103) r=a
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We can recognize the deep-water case at ence as a circle, since there is no time
dependonce. At the surfece v, = 0. 2nd the radivs of theeircle is @, the umplitude
of the wave. As you descend toward the bowtom, x, assumes larger and larger

.:.nnc values, se that the damping factor e becomes smaller and smaller.
The ortital motion remains circuler, but the radius of the circle decreases
exponentially. ‘

The nature of the motion in the intermediate- and shallow-water cases is-perhaps -
most easily s 'en from the componcnt form. (3.3: 9.2)) and (3.3:9.3.)). In each -
case the ape is &, = Asinaand §: = 3cosa. If A = 3, as is the casz in deep
water, (3.3: 9.1.3). than we have the parametric equations for a circle. 1f A = 3,
the equations are the narameiric equations for an ellipse with A and 8 the semi-
axes. Thus, for intermediate water:

The orbital motion is elliptical,

cosh x(x, + h)
sinhxh
sinhx(x. + h)

The length of the semi-minor axis is @ ————2——" -
sinh xh

The length of the semi-major axis is a ———

The focal distance is twice the square root of the difference between the squares of
the semi-axes. Thus, if FF' represents the focal distance,

FF' = [cosh® x(x, = h) — sinh?® x(x, + M)}

smh Kil

But, cosh® &« — sinh®* & = 1. Thercfore, the focal distance is

e sa
FF' = SR RR = = acosech vh

'

In shallow water the motion remains elliztical, but there is no variation with depth
in the length of ihic semi-major axis. '

. . I a
The length of the semi-major axis is ~
g K

The length of the semi-minor axis is a (I + %) .

.. . r_ 1 Xa 1,2
The focal distance is FF' = 2a [/T/T — ( -+ 7'—)J

2a
or to first order, FF' == .
xh
The Eulerian view is a picture of the field. The Lagrangian view focuses attention
on the particle motion, Fie. 3.3-1. The two views are not really separable. Talking
in terms of one or the other is merely a convenience. :

Since the problem has been linearized, the details of the motion for a standing
wave can be had by superposition. We have already shown that the sum of
(3.3: ) and (3.3: 3), wich is a solution of the wave equation by suparposition,
is a standing wave with an amplitude of 2a2. Let a suparseript plus trace the pro-
gressive wave moving o the richt and @ superscript minus trace the wave roving

o the left. Use a superseript 0 for the standing wave tracer. Then

(3.3:11) n° = 7" + 7~ = 2005 £X, COS 0!

is the standing wave resulting from the combiration of the proaressive waves
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Fig. 3.3-1. Particle paths (Lagrangian iwpoint) and streamlines
(Eulerian viewpoint) for a sinusoidizl prozressive wave.,

(3.3: 1) and (3.3:3). Its stream function will be

0 =y

W =

UL

Specifically, for deep water:

W = —caet Cos (kX — ot) + et cos (kX - gl ,
or
(3.3:12.1) Y = —2ace” sin kX, sinat
similarly, for intermediate water: .
(3.3:12.2) W = —=2ac ﬂ—nhs:\n(gﬁl——&-\ $in kX, singt

and for shallow water:

(o}

(3.3:12.3) Y, -2ac(l + x2/h) sin Ky sin ot

The cetails of the motion for the standing wave can - had by ogszrating

: . 24 + L= = " :
on the stream function ¢° as we did cn Y’ and ¢ for the orrosed rrocrassive
waves, or they can be had by adding the results for the corrcsed progressive

WAVES.
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The field 2nd particle motion is shown in Fig. 3.3-2. For a standing wave, all
particle motion is rectilinear and simple harmonic with amplitude

la
sinh &h
and inclination

tan~!{—tanh
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Fiz. 3.3-2. Particle paths {Lagrangian viewpoim)
(Eulcrian viewponint) for a sinesesdad standing wase.

and streamlines

wave, it is desirable to know what the pressure fluctuations are within the fuid.
This information is of special impertance,
bottom in shallow water or suspended from buoys eguippad with damping discs
in deeper waier arc often used as wave recorders. Since the stream {unction exists,

we can use Bernoulli's theorem in the form (2.7: 7).

- ogx, = F(1) .

since pressure gauges placed on the

Since we know neither #(1) nor o at the moment, 2tyorb (¢} into o und-let the
fuid density p be consiant, Then Barnoulli’s theorem may be written as
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g 2 o .
(3.5.13) P A 7 A F '(;':’ — = pQ + 1)
T total ] - [h)drosxanic] N [ F‘ézscs"’lg :I N [duin;z)s‘i{:cc«l
l_pressmc pressufe I Lwave formd * Lkinctic energy-

Equztion (3.3: 15) says that the pressure in water of depth A at any distance x.
benezth the undisturbad surfzce is the hyvdrosiatic pressure plus two additional
ierms-—one arising from the passaze of the wave form 2nd the other due to the
kinetic energy of the water motion, in the vicinity of the gauge. induced by the
passage of the wave. Since the hyvdrosiztic pressure will 2lways be present whether
Waves are running or not, it represents a sort of background level, and we can
concentrate our atiention on Separtures {rom it Let

(3.3:16) apm=p Sl - —-p(u’, + 1)

2

Ap is the Ceparture from hydrestaiic prassure produced by the presence ofa wave,

It can be shown that, on tha average, the part of 4p due to local kinetic
energy, %o (ul2 + u,2), is negligible in comparison with the part of 4p
due to the wave form, pd¢/dt. $ can be found from Y and, after a run of
the usual sorts of approximations appropriate to a first-order analysis,
one gets for the departure from hydrostatic pressure: in deep-watar,

(3.3:22.1) Ap = pg L o cos (ex, — o1) ;

in intermediate water,

H cosh «{x. + 1)
+22 Ap o= . _.__.__L.___.___ X, -~ .
(3.3:22.2) Ap=pgy s cos (kx, = ot) ;

and in shallow water,

H
(3.3:22.3) : Ap = pg = €05 (kxy — ot) .
What Eqs. (3.3: 22.i) say is that in deep water the fluctuations about the hydro-
static pressure decrease eaponentially with depth. By the time you have reached
a depth of half a wave length, x. = —/[;2, they are so sma!l that most pressure
_cauges would fail to respond to them. From Eq. (3.3: 22.1),

A
P BT, bnd A ¢ =z e':""r""': = e *2004.

20
Ap J 2
FIEY

The fluctuations in pressure bave faded cut at a depth of half a wave length to
about one twenty-filth of what they were just bencath the surface. Consequenity,
at depths x, < —L;2 the pressure is ecsentielly hydrestatic, F‘rom fluctuziion in-
the pressure you could not hope to dziect that a wave was running on ihe surface.
In shallow water, from (3.3: 22.3). we see that the pressure fuctuations are trans-
mitted virtually unattenuated from g surlace to the bottom, sinee the &mp?itudt,
pg(H.2), is composed ol constants. In intermediate water the be humor Hes betwezn
direct transmission at Tull strength 223d exporential decay

A pressure recorder must thus receive differently each comp anent in a composiae

sea. Thzre is no simple equiralence Seivern & wave record and a prossure 7o
Information PfL\Lnl can be compensaied. but infermanot lost—and this :n;'w des

HE

2! information about waves with fangtin loss than doubic the Jdepth at which the
= r

pressure trinsducar is feeated—-can not be retricved. in twerms of wave aumbers

2 pressute paves 05 a low-pass tlers Lerze wnemalt 035 simply cet ol This s

not a bad property in every situntion. and there may be timos when you can wie

acxTal it Heowever. don't 2o around maeking seneral statemients abaut i

acvania
on surfuce on the sirength of botiom prossure records
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3.4 The Energy of a Sinusoidal Wave

The potential energy of any wave equals the work necessary to
distort a horizontal sea surface into the wave profile. 1I has
no connectioﬁ with the water motions which may be occuring
beneath the surface.

We will sketch wave in two space 3
dimensions and take the third intol
account by discussing a strip one

unit deep in the x,-direction, Fig.

3.4-1. Let the profile be divided

Ty

into strips by dividing Xy into

sections of length Axl and consider
any particular section Axlj. From Fig. 3.4-1.
célculus welknow that for some interior point of Axlj, X = €1+
there exists an ordinate n; for which nijlj is the area of the
strip. If this area is multiplied by the unit depth in the xz-
direction, the same number gives the volume of fluid within the
strip as well. The mass of fluid in the strip may then be ex-
pressed by pnijlj where p is the density of the fluid. The
center of gravity of the strip is at the level X3 = nj/2. Now=--~
since the potential energy is the mass multiplied by the accelefa—
tion due to gravity and the height of the center of gravitv, the
potential energy of the fluid strip may be written as

. (pg/2) ny28xy 4
Summing the potential energy over o.e wave length, X1 = 0 to xy = I,
and permitting the longest of the Axlj to go to zero, we have, in
the limit, for the potential energy over one wave length

L

[ (pg/2)n%ax;
A |
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The horizontal area covered by a wave of length L and one unit cCzep
in the xj-direction is Lxl = L, sc that the average potential enexrgy
per unit horizontal surface area is

L
(3.4:3.1) VY = (g/2L) [ pn2dx,

If the fluid has constantohensity, then-the average potential energy
per unit horizontal surface area is
L
(3.4:3.2) V= (pg/21) [ nZax,
0o
Our derivation has neglected the potential energy stored in
~the surface tension. However, neither the sinusoidal profile nor
the small-amplitude assumption has been invoked so that the equa-
tions hold for waves of finite height and any profile that is
single valued énd sufficiently regular to have a wave length.
If we use the sinusoidal profiié in equation (3.4:3.2) for
the progressive wave we get
(3.4:4) v* = (pga?)/4
If instead we use the sinuscidal prof;;e for the standing wave,
we have

(3.4:5) Yo = (pga?/4) cos? (0t)

Equations (3.4:4) and (3.4:5) give the average potential energy

per unit horizontal surface area for progressive and standing
waves of sinusoidal profile.
. If the small-amplitude assumption is made, they may be inter-

rreted as the average potertial energy per unit surface area,

Clearly, the potential energy of the progressive wave is a
constant independent of time--only to be expected since the progile
is rigid. On the other hand, the potential energy of the standing
vave is a function of time since the disterticn of the surface

cc.i2s and goes.
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Since the sinusoidal profiles, n, are functicns of time as
well as of space, the entire development can be replayed in terms
of At and the wave period T. The result will be the average potent-
ial eénergy at a point per unit time. The results are

(3.4:6) Ut = pga2/4

and

(3.4:7) v

(hga?/4) cos? (kx, )
If either the time mean of (3.4:4) or (3.4:5) per unit time,
or the space mean of (3.4:6) or (3.4:7) per unit horizontal area

is taken, the results are
(3.4:8.1) ;:.= pgaz2/4

and
(3.4:8.2) Yo = pga2/8- .

‘When you work out the component velocities for the standing
wave you find that each has a factor of sin(egt). Thus, at time
t = 0 we have ulo = u2° = 0, There is no kinetic enexgy since
there is no fluid motion. At L = C the total energy of the
standing wave, E®, is all potential.

(3.4:9.1) EC =y° =pga2/4 7T®=0

At time t = m/20 the sea surface is flat and the potential energy
of the standing wave has entirely disappeared. We have § © = 0.
In the absence of generative or dissipative forces the total
amount of energy'in the wave can not have changed; so we copclude
that what has vanished as potential energy nust now be in the
form of kinetic energy, i.e., that at t = y/2¢ we must have
(3.4:9.2) EC = TO = jga2/4 ye = 0

The total energy, E®, of the standing wave must be the sum of its

kinetic and potential energies, E” = 79 + y°. Solving for the

kinetic energy and substituting for g9 and p© from (3.4:9.i) and
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(3.4:3), after factoring ocut oga2/4, we have

7O = (pg§2/4)(l - cos?({ot))
‘or, since 1 - cos?(at) = sin?(ot),
.(3.4:10) ™ = (pga2/4)sin2(ot)
When sin?{ot) has a maximum, so also will TY. Maxima occur for

t = {(2v -~ 1)/4}/1
at which times; by (3.4:10),

T® = pya?/4
and the energy of the standirg wave is entirely kinetic since
© = 0 by (3.4:5). The total energy of the standing wave is
(3.4:11) O = T2 + {© = (pga2/4) {sin2(gt) + cos2(st)} = pga?/4
as it should be.

We turn our attention now to the kinetic energy of the
progressive wave. Let it be resolved into two standing waves out
of phase by w/2, i.e.,

(3.4:12) n = a cos(kx; - ot)

= a COS(KXl)COS(Ut) + & sin(le)sin(ot)
At time t = 0 the energy of the first-component standing wave is
entirely potential--since for t = 0, cos(gt) = l--and Elo = Vl° =
pga2/4, while the energy ofvthe gecond-compenent wave, being ocut
of pvhase by 1/2, is entirely kinctic—;since for t = 0, sin{gt) = 0-~
and E2° = T2o = pga/4. Since the energy of the progressive wave
must'be the sum of the energies of itz component standing waves--
after all, you can hardly change the energy content of a wave by
changing the description of it-~the total energy per unit horizontal
surface area is

(3.4:13) EY = 5ga?/2
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Again, since the total energy of a wave must be the sum of“
the potential and kinetic energies, in the absence of generative
or dissipative fcrces we can find the kinetic enerqgy per unit
horizontal surface area from (3.4:13) and (3.4:4) andr
T = B - vt
Substituting

(3.4:14) Tt = pga2/4

Comparing (3.4:14) with (3.4:4) we see that to the first order
of approximation--which is the level at which we are working in
this section-~there is equipartition of energy between potential
and kinetic forms in a sinusoidal progressive wave.

So far we have been concerned only with average energy per
unit surface area contained in the waves. Now we want to consider
the transmission of energy by waves, and we will begin with a
uniform wave train. A uniform wave train can be defined as one in
which the amplitude a, the wave number k, and the frequency ¢ are

constant throughout the train. Let

2

3

the profile be the usual sinusoid nracoslcs-ol

and let the small-amplitude assumption 2

be in force. Consider the rate at 730 \\\\Z:Zb// il

which work is being done on an area

of unit width in the x2—direction

and height Ax5 in the vertical plane, Fig. 3.+.2

Fig. 3.4-2. Let p be the pressure at fhe depth of the element
and 4%, be the horizontal distance through which the element motes
in the time At, so that the éower will be

(pr3Axl)/At or (x4} (Axy/0¢t)
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In the limicv this becones
pGxB(dxl/dt)

and since dxl/dt'= u,, may be written as puy §x3.

Bernculli's Theorem gives us an expression for p. From
equations (3.3:15), (3.3:16), and (3.3:22.2) it can be written as

P = - pgxy + Ap = - pgxy + pga[{cosh K(x3+h)}/{cosh Kh}}COS(KKl-Ut)
Substituting, the wave power per unit crest width is

P = -pgx3u; 8x3 + pgaul({cosh k {x3+h) }/{cosh Kh}}cds(xxl ~ ot) 6x4

The first term is associated with the hydrostatic pressuare and has
a mean value of zexo if averaged over one or more wave periods.
The usual rock hockey applied to the second term brings us down to
(3.4:16) P = kpga?c x %{1 + (2kh)/(sinh 2kh)}

Eguation (3.4:13) gave the total energy of a progressive wave as

so that we can write the wave power as
(3.4:17) P = Ec x %{1 + (2kh)/{5inh 2xh)}
This is energy times phase speed ,adjusted by a nondimensional factocr
involving the water depth. Define a nondimensional parameter n by
n = %{1 + (2xh)/{(sinh 2xh)}
The wave powsr is then \
{3.4:18) P = Ecn
Since the parameter n contains a hyperbolic function, ther; will be
approximate forms for deep and shallow water.
For deep water xh is very larce and
(3.4:19.1) n 2y

For intermediate water one uses the full definition

(3.4:19.2) n = %{1 + (2ch)/(sinh 2¢h))
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For shallow water «h is small and
(3.4:19.3) na= 1l
‘Equations (3.4:18) and (3.4:19.1) tell us that in deep water the
~ wave Erain transmits energy at a speed one-half the phase speed of
the wave, ¢, while eguation (3.4:19.3) tells us that in shallow |
water the energy moves at the phnase speed itself.
It is customary tc use the product nc to define a new speed

called the group wave speed.

k3,4:20) nc =4/
This is the speed at which a wave transmits energy. It is also the
speed at which the wave group made by dropping a rock discussed in
the first section moves. As you go along you will find it emerging
in any number of contexts.

With this definition the formula for the wave power looks
really simple:
(3.4:21) P =4E

While we are at it we migt as well list the approximations forx
the group speed--the speed of energy transmission--in terms of the
speed of phase transmission:

For deep waterx
(3.4:22.1) YV = k¢

For intermediate water
(3.4:22.2) 4 = %{1 + (2¢h)/(sinh 2ch))c

For shallow water

(3.4:22.3)- 4 = c

So far we have entirely neglected the frictional forces in the

equation of motion. We will bring them in momentarily in a left-handed
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way to form an estimé;e of the effect of wviscosity on free osci%la-
tory waves in deep water and we will derive an expression for the
rate at which erergy is changed by viscous dissipation. You will
see that we were quite right to neglect viscous frictional forces
at the outset.
For small-amplitude waves in deep water neglecting the

viscosity we got:

Y = - ca explkxy} cos(xx; - ot) ' (3.3:2.1)
u; = ac exp{xxy} cos(kx; - ot) ' (3.3:6.1.1)
u, = ac exp{xxy} sin(kx; - ot) ' (3.3:6.1.2)

where
n=a COS(KXl - gt)

was the specified profile.

Motion of this sort can persist even in the presence of viscous
dissipation if the prcper compensating surface forces are applied.
(Don't ask me how I'm actually going to apply these surface forces.
I'm working my imagination and I see tﬁat it can be done "in
principle.")

From the equation of motion in the two-dimcnsional form these

compensating forces, pp, and pyy, will have to be just equal to

the dissipating forces, i.e.,

Pso - p + 2u(duy/3x,)

and

]

Py = H(Buy/3x; + 3uy/dxy)
where p is the coefficient of viscosity with a value of ahout
l.79><lO"'2 poise in water. (1 poise = 1 dyne-sec/cm?.) We can
woxrk out the required partials from the relations given above
and substitute to get |

Ppy = = P + 2uaxg exp{mxz} siu(xxl - ot)

and )
Poy = 2paxd expixxs] cos{<xy - ot)
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Since we have already made the small-amplitude assumption wa
can more easily evaluate these expressions on X5 = 0 rather than
on x, = n--as, in a strict sense, we should. One gets

Pop 22— P+ 2ypako sin(xxl - ot)
and
Po] a 2HaKO cos(le - ot)

Now, the rate at which these forces do wo.kx is

pPyoup + p21ul$3 - pag sin(nxl - gt)
+ 2pa2go? sin? (kx; - ot)
+ 2ua2gg? cos? (kx, = ot)

where uy and u

2 are also evaluated at Xy = 0. Simplifying,

PyoU, + Ppjuy R - pac sinlkx; - ot) + 2pagg?
and averaging over comélete cycles which removes the first term
<py,uy + p21u1>;3 2uaco?
This is the average energy input necessary to maintain the motion
in the presence of viscosity. Consequently, the energy dissipation
R, is either
(3.4:23.1) R, = - 2ua’ko?
or, with 02 = K2c2,
(3.4:23.2) , R, = - 2pa?e3c?

This viscous attenuation isn't very impressive. Consider a
wave with H =2 mand L = 100 m. Its total encrgy per unit
horizontal surface area we have found to be E = %pgaz. With
p =1g/cm , g= 980 cm/sec , and a = 100 cm we have

E = 4.90 x 10% ergs/cm?
'rom (3.4:23.1) the rate of energy loss due[to viscosity with
L = 100 m and T = § sec--so that k = 107" 1/cm and ¢ = 1/8 = 0.125 l/sec--
and using u = 1.79 x 1072 g/cm/sec works out to

R, = - 0.129 ergs/cm’/sec
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Tﬁe wave has a@n energy of the order of millions of ergs pex
square centimeter which it is loosing by viscosity At only a lictle
more than one-tenth of one erg per square centimeter per second.

If this rate held cecnstant--wnich, of course, it can't since the
wave height would decrea;e as the energy was lost--it would take
the viscosity well over a year to deastroy the wave. In that tine
it will have run into the land somewhere and gone to smash long

before the viscosity could attenuate it very much.
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4. The Spectral “Solution”

4.1 Fourier Series Representation

In Section 1 we described waves as tﬁey actually are. The iwe mest
 important points made weré that a wavy sea-surface is very irxregular
and that any problem concerning ocean waves is essentially
statistical.

Trying to avoid the statistical nature of tha prcblem by com-
puting a mean wave height, a mean period, and a mean length from
the irregqular waves and then using them as parameters for some
simple wave-form--sinusoidal, trochoidal, cnoidal,'or whatever--
is inadequate. No simple wave-form is ever equivélent in its‘
effects to an irregular sea.

In Section 2 we discussed the hydrodynamic laws which the
.motion must obey.

The waves are on the water and the water conforms to the laws
of Newtonian physics. It doesn't matter to the water whether you
. choose to formulate the problem as deterministic.or statistical,
The water just doesn't care about what you do.

In Section 3 we‘solved one particular boundary value problem
and got the small-amplitude sinusoidal wave.

This wave is very very regular and the information dexived

for it was deterministic; not statistical. It is obvious that in

no sense have we reached a "solution" for the waves described in
Section 1. Such a solution must describe irregularity and it must

be statistical.
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To kgep our discussion in Section 4 in focus I will Propose
a specific problem. Suppose that you have been asked by Pemex
to design a tower. It is to be located in tﬁe Gulf of Campeche
at a specified location well offshore in water of considerable
depth. Pemex will be more than a little annoyed with you if
the tower gets knockéd down and its workmen killed.

At least paft of your design problem conceras the waves. The
tower is to be in'bpen water unprctected from wave-action. Waves
exert forces to which the tower responds. You can't build a
tfuly rigid structure. In order to make a design of sufficient
strength to stand against the wave forces and, at the same time,
not waste money by over-desion, you need to know the nature of
the wave field, i.e., the nature of the forcing function, in-
considerxable detail. It is only in terms of the forcing function
that you can work out the behavior of the kind of tower you
propose to build, i.e., the response function of the tower; and
so know how strong it must be nade.

Clearly; the only possible starting point is é knowledge of
the wave fields characteristic <f the specific tower location.
The chances that you will be able to find tﬁis information. in the
literature are so small as to make an investment in a literature
search prohibitive. In almost every case you will have to go to
the spot in question and gather your own records in the fial&?

Figures 1.4-8 and 1.4-9 showed you what such wave records
look like. These are point records thchware funcﬁions of ﬁime,

n(t) = n(t; x,

’ xj). ""The-space coordinates are parameters which

tell you where the wave probe wzc mounted.
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‘The elevation of the sea surface is a function <f hoth space
and time, 5 = n(xl, Xot t), and fo? your tower design you need the
space behavior as well as the time behavior. The response of your

tower will depend on the direction of the wave_approach as well as

" -on its height and period. In other words, the problem is inherent-

ly 3-dimensional. ThismaRGSthe arithmetic messy but it doesn’t
change the fundaméntﬁl ideas. For clarity I will discuss mainly
time records made at a point. The muitidimencional aspects will
be included by arm-waving and suggestion.

So--you have made a collection of characteristic wave records

and you are looking at one of them, Fig. 4.1-1. VYou turned your

_ | A
o - o rrd

Pig. 4.1-1

instrument on at t = 0 and off at t = Tr so that the record length
is Tr sec. If 'I‘r is long, the base water surface is moving up and
doyn with the tide and your record will show it. If Tr is.quite
short, the base water level may have changed so little that it can
be considered constant. In either case the wiggly ling in frént
of you doesn't look like any reaular brofile you have eve; seen a8s -
a solution to a boundary-value problem. Wwhat to de?

The first thing to do is to get the effect ¢f the tide out of

the record. Astronomers keep tabs on the moon and the sun and

there are tide tables. If that won't dc the trick, thera are

statistical methods by which pure sinusoids of finite height--which
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is what tides are--can be estimated on the basis of the record it~
séif. At any rate, estimate the tide, sub£ract it, and set it aside
for future reference. The remaining record won't look much better
than it d4id.

The second thing to do is to convert the tide-adiusted record
into an equivalent Fourier series. The record displays no pericds.
Héwgver, if you simply repeat your record over and over, the ex-
tended record will have a2 period equal to the record length, Tp =7 ,

) 4

whose fundamental radian freaguency will be g, = Zﬂ/TP. - Then n{t)

1

can be represented by the infinite Fourier series:

(o]
(4.1:1) nig) = ao/z + Z {aqcos(qclt) + bq51n(qolt)}
g=1 .
where T .
(4.1:2) a_ =z (2/7)f Pn(t) cos(go,t) & ; q=0,1, 2, ...
- °q Py 1
and T
(4.1:3) b, = (2/1)] Pa(t) sinfqo,ty 8t 5 a=1, 2, ...

0
Notice that in this representatidn the terms appear in ﬁairs of ;Ae
form

A cos(a) + B sin(o)

mhis is just one of the ways to write a phase shifted sinusoid. ILet

(4.1:4) A2 + BZ‘E c2 and tan M(B/A} = e
" Then we have
(4.1:5) C cos(a + €) = A cos(a) +‘B sin{a}

Thus, (4.1:1) says that the irrsgular wave record n{t) can be
represented by a sum of cosine waves whose amplitudes and vhassa

shifts are determined by equations (4.1:2) throush (4.1:5).
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tou can see that this gets us ahead a good bi£. We already
know a lo£ about the sinusoidal wave. We alsc know that we can.
add them by the principle of superposition. And here is a way
‘to break up any irregular wave record into a sum of sinusoids.

The only trouble at the moment is that it is an infinite sum.
The tail of the sum has larger and larger values of g. Thus, the
component waves which form the tail of the infinite series are
very high frequency waves, i.e., they have very short periecds.
Such waves are capillaries which never last very long.. Theirc
lengths are short. They never build up to any very great heignts
and so never contain much energy. Perhaps we can afford to
neglect them.

Your record n(t) is finite, length Tr' whiéh gives you your

fundamental period or freguency o, by repetition of the record.

1
These days we use digital computers. Suppoée you digitize your
record at an even number of points N evenly spaced At apart.
You must choose At small enough to be less than half the period
of the shortest appreciable fluctuation in you récord. {(This
is where the tail of the infinite expansion .goes by the board.)
The table of N data values that results is

(4.1:6) n, = n(nAt) ;e n=11, 2, ..., N

For this table of values there will be a finite Fcurier,seriés

which duplicates the N data points exactly. It is

LN . N~-1
\y : “
= + 3 + B s1: t
’ n(t) A, Z Aco (qolt) l qslﬂ(qol )
q:l - g:l
or, for the specific data points where t = nAt; n =1, 2, ..., N
with Tp = NAt since o1 = (2m) /(NAL)
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4N LN-1
(4.1:7) n_ = n(nbt) = A+ quchos(qun/N) + ozlsqsin(zqu/n)

Y

The coefficients for the finite series take the forms:

(4.1:7.1) A, = (/W) ] no=n

This is the reference level (mean level) about which the sinusoids

osciilate and we usually set it to zero.

N
(4.1:7.2) A= (2/0) ) n cos(2man/N} i g =1, 2, ..., W-1
E n=1
N
(4.1:7.3) Ay = (/M L n cos(umn/2)
n=1 '
N
(4.1:7.4) 3 7 2/ ) n sin{2mn/N) ;g =1, 2, ..., WN-1
n=1

This may look like a hoorah'§ nest to you but actually it's
pretty simple. What it says is that if you héve-a wave record
which you have read at points spaced at close'enough intexrvals for
the N digital values to be a good representatian\of the continuous
record, you can trade the data valges in for 4N sine-cosire pairs,
i.e., %N phase shifted cosine waves, and have exactly the sama
‘nformation--neither more nor leSSj-that vou had in your original.
lata set. Further, you need use only a rfinite number of themn.

The great gain is that sinuscidal waves are well known, well
behaved, and comparatively easy to think about. Instead of the
very irregular wave record you can thirk about finite sums of

very regular sinusiods.:

O
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ijow you do it is simple too. Forget the blcody feormulas. You
cigitize your record and then ask the computing center to run ﬁhe
data through its Fast Fourier Transform (FFT) program. Every self~
respecting computing center has one on tap. Ii's fast--even for
large data sets--and it's cheap. If you care akout the FFT and
its programing read |

Brigham, 0. E.
(1974) The Fast Fourier Transform. Prentice-Hall,
Inc., Englewood Cliifs, N. J. 252 pp.
What comes back from the computing center is tables of A  and

9

Bq. A plot of them could look like Fig. 4.1-2, Al and Bl_are at

7

qu‘l! l o | .;11 T

I ll_%/n ,Il [

Fig, 4.1-2

the fundamental frequency f. = l/’Tr = 1/(NAt). The rest are spaced

1
out evenly in order at intervals of £ = 1/(24t). The last, A%N' is
located at fC = 1/(2At), the "cut-off" or Nyquist freguesncy.

This is almost as much of a mess as your original 3Zata. The

trouble is that there is too much information and of the wrong kind.

All the amplitudes and vhase shifts of the record you stumbled
into are there. If you had switched off your instrument a little
sooner or a little later, the record lergth 'I‘r would have beeon

shortexr or longer and the fundamental .period would have made the
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“undamental frequency, Oy larger or smaller than Ehe cne you got.
Ali your Aq}s and Bq's would wind up at different freguencies.
Similarly, even if you made another record of exactly the same
length undexr the same sea conditions, while the Aq's and B;'s would
then be located at the csame freguencies, their values would be
very differant.

One might question the'"reality" of the Fourier component
wives. Actually, since they duplicate the specific record for which
they were computed; and siance the record is a "real” physical
record, they're real all right--but only for the record for which
they were computed. &nd thét's not what we need. We.need_some-
thing characteristic of the sea--any sea~-which can be expected to
remain the same if the conditions under which we made our record

remain the same.

4,2 The Energy Density Spectrum

The thing that characterizes simiiar sea conditions, irregular as
they may ke, is the energy contained in the waves. In subsecticn
3.4 we derived an expression for the averave potential snergy per

unit horizontal surface area,
' L
V = (pg/2n) nzdxi . p constant
0
The similar expression for the averags potentiecl enexgy per unit

time is )
. T
(4.2:1) V = (pg/ZT)f n2dt -p.cocnstant
0
These relations are independent of the shape ¢f the grofile n so

long'as it is single-valued and has a wave length or period.
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We have forced ocur wave record to have a period; the record length
T_.. .All we have to do is square the record and integrate to get

the potential energy.

In subsection 2.4 we also showed that the energy of a progressive

wave to first order is egually divided between kinztic and potential
energy. The factor, pg/2 in (4.2:1) is just a scale factor.
Therefore, the total energy per unit time of the wave-record is

T
(4.2:2) E="(1/mf n2at

0
Strictly, (4.2:2) is a proportionality rather than an equation since

the scale factor 0g/2 has been omitted. You can sop it up on the

units or just remember to multiply it any time you need the

' "correct" physical dimensions of energy. The whole business of

scale factors is pretty trivial anyway.
Now~-here ‘is something that hangs in there. If you make many
wave records under similar conditions, no two of them will ke the

same. But, if you calculate their E-values, they will, apart from

‘the usual sampling variability, come out in the same place.

In subsection 4.1 we saw that we could trade in the original
wave record for a sum of phase-shifted cosines whose amplitudes

wexre, by (4.1:4),

But, by (3.4:13) the energy of a progressive sinusoidal uvave is
proportional to the square of its amplitude, the scale fachor
again being pg/2. Therefore, the energy of zach sinusiod in the

Fourier series is

(4.2:3) E =c?2=1(a24+B2
q q ‘q q

Since the sum of the sinusoids gives te original reccrd the sun

~of their energies is the energy ¢f the record.
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(4.2:4) E =3It = I(n 2+ B2
q q q

If we plot the energy corresponding to the analysis of Fig. 4.i-1

pictured in Fig. 4.1-2, it might lock like Fig. 4.2-1.

T
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Fig. 4.2-1
We aren't quite hocme Free yet. While the energy computed frcm
long records made under similar conditions has stable values, the
energies for the component waves are still wildly variable. Further,
we don't really believe that thg sea is made up of just exactly
these discrete components standing on this evenly spaced set of

frequencies. Those details were an accident. . They depend on when

)

we turned our instrument off and on the size of the At we chose
when we digitized the record.

Instead,-it seems more reasonable to suppocse that’wéveg of
all frequencies are present in the sea and that we should use our
discrete analysis to estimate the average energy within a freqﬁency
band. What we do is gather up our component energy estimates in
_bands (fo - LAF, fo + LAf) and average them. The average is thern
assigned (plotted) at the center grequeﬁqy fo' Yt iz interpreted
as beiﬁg the average energy arising from components with fceﬁuenuies

in the band of length Af centecred at fo'
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‘The averaging "stabilizes" the energy estimates, Fig. 4.2-2.
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Fig. 4.2-2

As. a recognition of the presence of waves of all frequencies, we
fair a curve through the points and use it as our estimate of

the energy density spectrum, Fig. 4.2-3.

E(£)

Fig. 4.2-3
This is'a spectrum because the parameter of interest 1s sorted out
by frequencies. It is a density function because the integral
from any fl to any f2 tell; us how much of the parameter iies be-
tween fl and fz. Specifically, in our case the integral from f = 0
to £ = fc' the cut off frequency, is the total parameter. It i;
an-energy because the parameter is n? which, for waves, is pro-

portional to the total enercy.



Mow-~-back to practical matters for a moment. Sinces you don't really
want te¢ work with tables of Aq,Bq; when you take your data to the
computing center for the FFPT processing don't ask for a print out

of them. John Tukey was once heard tc say that he knew of only one
man who could be trusted to look at the components of & full Fourier
series analysis and not talk blithzring nonsense. Tell the comput-

N

ing center to follow up the FFT by Ffurther computing qu = qu + qqz'
20

Then have them average the Cq s in groups of v values appropriate
to the Af you have decided on. Have them print out these final )
values since they are the estimates of the energy density spectrum
you really want.

You might have the computing center keep a tape of the 2 ‘s
and Bq's in case you change your mind about the size of the Af you
want to use so long as they.don]t charge you for the service. If
they do charge, the chances are that it will be cheaper to reccmpute
from the start.

I should issue one warn%ng. Things like this are sften called
"powar" density spectra or , for greater confusion, just "power"
spectfa al£hough they are always densities. The name was coined
by the electrical engineers at the Bell Telephone Laborator;es.

They wére studying noise in circuits andeorking with electric
cgrgents. The square of an electric current is propcrt;onal to
electric power so that their spectra were literally power densit:
.spectra. As more and more pecple borrowed their analysis teaniques
“they also, unfortunately, borrowed their upcabulary as. well., 7Today
it is Qell established practice to call.the.spectrum for the sctuare

of any signal, whatever its vhysical nature, a "power"” spectrum.



.O ‘yi’“.

-111~
"In our case the signal which is squared is the water displace-
'ment whose physical meaning is wave eneray. Physically, we have

an energy spectrum. You will frequently find it called & power

+3

spectrum. T 2o it myself. The use is justified by the genevalize
idea of using power for the sguare of any signal. However, don't

let the usage lead ydu astray in you physical thinkinrg.

4.3 An Apnlication

Suppose you have arrived at a tentative design for your tower. You

will be Qorried about a lot of things including, perhaps, how much
the platform will sway under the impact of waves. The tower
design is complex--so complex that you won't have much confidence
in your theoretical calculations. You probably can't even locate
its natural frequency very well.

You may want to build a model of the tower and put it’in a
wave'tank. You move the wave cenerating paddle rhythmical%y and
measure the éway of the tower as it resppnds to a series of more
or less regular waves. In spectral terms the waves you :se to\tcst
the tower look like Fig. 4.3-1 (page 112). They are a se;ies of
Dirac sprikes. Your measured values of swa?, also plotted as
ampiitude squared, could lock like Fig. 4.2-2 (page 112).

From Fig. 4.3-2 you would probably conclude that the sway-

‘response of your tower was like Fig. 4.3-3 (page 112) and design
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Any Structure has at least one natufal frequency of oscillation.
In addition, the real world is nonlinear and there may be freguencies
which resonate through nonlinear interactions. The wave Ireguencies
vou chose for you tank tests may have miéséattﬁem all! You would

have if the true sway-response function happenasd to look like Fig. 4.3-4.
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Fié./4.3—4
The solution to the d@ifficult is simple. "Stop moving your
wave generator as though you were playing the bass drum in a.brass
band. Don't test your tower against selected simple waves. In
your wave tank generate a wave surfacé which models the enargy
density spectrum to which the tower will actually be subjected.
Compute estimates of the power spectral densities‘for each; Then

Output power spectral density . ) 2
: > = y
Input power spectral density (Amplitude respon?e n)

Ry throwing the whole input spectrum at the tower, if there are
any freguencies it particularly dislikes, you will find them.
You can design specifically for them and the tower won't wash
out iﬁ the first blow.

If you don't know the spectral.shdpe of the forcing

function=--which is what you are trying to determine from your field
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recotés—-at the very least test your model tower with a "white
noise" input. A white noise is any process with equal energies
{powers) in components of all fregquencies. 1t's power density
spectrum looks like Fig. 4.3-5. If you do test with a "white
ﬁoise," you may over-desiun because the real forcing function as
it exists at your site never contains appreciable power at some

fremuency while the white noise does. But at least you won't

E(£)

Fig. 4.3-%

semain innocent of the difficulties that could be there because
the forcing function has a continuous broad—band.spectrum. in
the real world the one thing fhe spéctrum absolutely isn't is &
comb of Diraq spikes.

Naturally, there is a good bit more to the nuts and bolts of
tﬁis kind of testing. . If ._you ever intent to do anythiné aseful
andrsensible about irregular signals of this sort--not ju;t ahout
waves--there is one book whose contents yoﬁ should know a bit
batter. than you know your own mother'% naﬁe:

Bendat, J. S. and A. G. Pierscl

(1971) Randem Data: Analysib and Measurement

Procedures. Wiley~Interscience, New York
407 pp.
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4.4 The Directional Spectrum

If you make a record of sea-surface elevation over an area at some
instant of time,

n(xl, X} = nix % £y - -

2 1’ 72f

The t is a parameter which indicates when the instantareous recoxd
was make. A two-dimensional Fourier analysis, similar to the one-
dimensional analysis of a time record taken at a point, will ex-

change the irregular sea surface for a sum of sinuscids sorted out

' >
by veéctor wave numbers Kk = (Kl, K2), i.e., sorted out by bsoth wave

length and direction of travel. From these a diractional enexgy
density spectrum can be calculated; one that gives the amount of

| >
wave energy at each wave number lKl

1]
A

and also how much of the

energy 1is traveling in each direction. One has either

s L Ey ‘o ‘0
£ GOy {Cartesian)
or
E = E(xk, 9) (Folar}
The Kl,Kz-form is probably the easier for theoretical work. Oceano~

graphers prefer the «,8~-form since in wind drive seas the bulk of
thé energy travels pretty much down-wind within é smaller or largex
angle:symmetric about the wind direction =o long as the waves are
in deep water.

entayr

s
0]

As the sea runs into shoal water each componen:t wil
intermediate and then shallow water at a different time.depaending

on the wave length. The directions of travel are changed by re=

. fraction. So are the wave lengths. The directioral spectrum hecomes

distorted from its deep-water form.

Students of waves have one great advantage over students of

'

turbulence. In waves, the wave number and the freguency lave a
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funct.onal connecticn. .

I:;C = KC = ¢

and
¢ = {g/x)tanh(«h}
' Therefore,
(4.4:1) 0?2 = g!z]tanhiizih) .

Cirecles concentric about the origin in «x ~-gpace are the locii

1772
of wave numbers of fixed size, i.e., of all compmnanents c¢f the same
wave length. If we integrate E(Kl, K2) around such circles, we
gather up all the energy of components with the same wave number
I?I in whatever direction they may be traveling. Bv uvsing {4.4:1)
we can convert the argument ]E] to the egquivalent frequeﬁcy ¢ and
so derive the freguancy spectrum discussed in subsection 4.2.
(4.4:2) E(oy = i Efx ., xy) dx; dx,
c1rc1e§+of
fixedijJ
with o given by (4.4:1).

The E(g) of {4.4:2) is the same energy density function you
would have gqtten had you made a time recorﬂ'at a fiwzd point within
the area and analysed it as in subsection 4.2.

Unfortunately, the E{c) has no sense of direction and you can't
go the other way. From E(Kl, K2{ you can calculate E(c) but €rom
a knowledge of E{o) you can never get the directicnal spectrum
E(Kl, K2).

And the directiocnal specirum E(Kl, k,) is what you recllsy need.
2/ 22 VIR )

Your structures are mostliy asymmetrical with respect to the
waves,.and they respond differently to waves arriving from ditierent

directions. Coastal structures, aven those well offshore, are
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exposed to waves which have hichly asymmetvical spectra. Large

‘long waves can reach them on the side open to the sea. Even if

the land is 50 or 100 km away, it makes an effeciive tarrier to
such waves from the 1andwar§ directions. Further, even if vou
can find a déep—water directional spectrum appropriate to glven
wind conditions,.youf coastal engineering is always done in
shallow water. To refract an offshore deep-water spectrum in to

your working site is a job that doesn't bear thinking about.

There is no substitute for gathering environmental wave

"information directly at your specific site.

As recently as 5 years ago we would have heen stuck ‘right here.
Methods of getting the directional spectrum were known--"in
principle”~-but their difficulty’and expense put them beyond the
reach of working eﬁgineers. Dr. Pierson got one (just one!}
directional spectrum from stereophotographs at the cost of three
years hard labor and ; couple of million deollars--nct exactly the
kind of thing for routine use.

Today there is a new technique based con optical transiforms
{laser holography) which will get you what you need; if not
painlessly, at least at reascnable cost. It requires only a single
photograph of the sea surface, a éoncurrent tine record at & peoint
within the area of the photograph to provide a scaie fagtor, an
optical bench, a laser, and a densitometer.

We can't go into it here but the gereral idea is that a
puotographic neggtive placed at one focus of a double convex lans
and illuminaged by a laser will produce at the other focus of the
lens a light pattern which is the two-dimei.sional Fourier transiorm

of the negative. A filmm placed at the secend focus is exposed,
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ceveloped, and read with a densitometer to get contours of equal

density of a E(ml, €.). The value of a is estimated from the

2

point-probke reccrd via {4.4:2),.
References useful for getting into this techknigque are:

Lipson, H.
{1972) Optical Transferms. Academic Press, W. Y.
43¢ pp. '

{(This is a general background text on optical trans-
form methods. They are widely applicable and very
uch worth adding to your arsenal of methods.)

Kasevich, R. &
(1975) Directional wave spectra from daylight
scattering. J. Geophys. Res. 80(33)4535-4541

Polis, D. F.
(1974} Optimal field size for wave spectra.
J. Geophys. Res. 79{(18)2733-2734

Stilwell, D., Jr. .
(1969) Directional energy spectra of the sea fyrom
'photographs. J. Geophys. Res. 74(8)1974-1986

———————— , and R. 0. Pilon
(1974} Directional spectra of surface waves from
phctographs. J. Geophys. Res. 79(9)1277-1284

Tayfun, M. A., C. Y. Yang, and G. C. Hsiao
(1975) Optimal design for wave spachtrum estimates.
J. Geophys. Res. 80(15)1237-1947

(1975) Correction.

-

J. Geophys. Res. 80(30:14719

———————— , C. Y. Yang, V. Klemas, and H. Wauy
(1275) Analysis of in“omogeneous wave number specira.
J. Geophys. Res. 80(24)3463-~3474

7]

The first paper on the method was Stilwell {(1969), From the Jdat

=
s

£

on this list of papers you czn s&2 tﬁat‘we aren't taiking sLouz
ancient history.

Young as it is, the {echnique nas already oeen used in
the field; probably because we need the ﬁixéctiunai spectrum 30

badly--not only for engineering but for science as well., The
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orignﬁal photograph of the sea surface can be taken from a light
pPlane using a simple, inexpensive camera. One does have to be a
bipAcareful abcut the uniformity of sky illumination. Kasevich has

given the method a good work out during Hasselman's study of North

4.5 A Few Remarks in Closing

In 1960 at the Easton Conference on Ocean Wave Spectyra Dr. W. H,
Munk closed by saying:

"... I think on retrospect I failed to carry out the task you
assigned me by not paying enough attention to the very real
problems of the engineer. I think it is a fair conclusion

to say that those who are interested in the movement of sand,
the disappearance of beach houses, the rxeflection of radar,
the reason why a Texas Tower failed, and how sewage spreads

in the sea have not really gotten tangible methods out of the
great improvements that have taken place in our basic under-
standing of the physics of ocean waves. Though engincers have
improved their own understanding a great deal and have adonted
more sophisticated methods, the theorists have improved their
approach even more, so that the two are further apart than
ever."

The -gap was bad in 1960. 'I regret to say that by 1972 it appears
to have become even worse.

‘ During the past few years I have been called for consultatiocn
on a number of engineering problems involving waves. 1 have also

reviewed the two volumes of R. Silvester's "Coastal Engineering:"

f,

as good a book of its kind as you are likely to find. <hat hits

me hardest is that by far the greater part of the engineering awethods

now in use are based on science which antedotes the fecond world

War. A good part even goes hack to the 192th century.
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Every so often you will be called in on a job. By this time
‘you know tiiat what you need is the directional spectrum--at least
you do if you understand and believe what I've been telling you.
So-~you begin by asking what wave information the customer has
about his site. Morxe often than not he doesn't have any. He expects
you to go look it up in a bhock! At best he sometimes reports
brightly that he has had a commercial point wave gage-in the water
which some peon has read every hour or so--more Oor less--excapt on
weekends and during bad weather--and he can give you significant
heights and average "periods." 1In nc casc have I ever seen a
customer who was about to pay for gathering the information with
which his problem cculd really be solved.

What you do in the face of such idiocy depends on how hungry
you happen to be. If you're not too hard up you say, "Let me get
the information I need to solve your probiem--and pay for it~-or
find yourself another boy." If you need the money, you take the "
job and fake it through with guesses and impressive mathematical
calculations based on simple regular waves. |

I was once asked for the "100-year design wave" for the north-
west tip of Aruba; height and period, please. Since I'm the only
waves-man in the United States who ever actually saw a wave cff
Aruba I suppose I was the logical man to ask; Franklyﬁ I haven't
the foggiest idea what a "100~yeér Cesign wave” is. I suppose it
means.the nighest wave which will occur at that place during the
next hundred years. There are no wave measurements made off the
Lorthwest tigp of Aruba--none. WaVe.measurements haeven't been made

anywhere for very long periods; let alone for a hundred yaars.
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How in hell am I suppcsed to say anything about what's going to

happend during the next hundred yecars on a knowledge of what has
gone on during the last 0 years--or on the basis of 1 yeax, 5 years,
or 10 years; if I were lucky enough to have sc¢ much information?

I wrote some science fiction based on m? years of general
wave watching and collected my money and my bad conscience. (I was
hungry.) But I héte to think of what was prohably done with that
height and period;' A hundred to one says it was used with a
sinusoid--or maybe with a cnoid--to calculate some forces on
something-~probably on a cylinérical piling yet. The calculated
forces vere likely used for some other structural shape.: How
far from realityv can you get?

Engineers must recognize that, so far as waves are concerned,
their forcing functions have broad-band, continuous spectra..
Quite a lot is already known about their.general forms which can
be incorporated into routine practice. The necessary tool is the
directional spectrum. A practical technigue for getting estimates
of directional spectra for specific sites at a reascnable éost

at hand.

S
S

. Use of the directional sp:zcirum rather than regular simple

waves will yield a much closer contact with physical reality.
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Design aspects of the concrete gravity-tyoe oil Platforms

in the North Sea..

(with special reference to the SEADECK design).

l.:

concrete cadsson

(for storage Of Ol'[)

INTRODUCTICN,

.Most people are not aware of the fact that during the last

ten years a number of huge concrete structures have been
installed in the North Sea, all of them with the purpose

of producing and storing oil to satisfy one of the greatest
needs of mankind : energy.

In this lecture a description will be given of these con-
crete gravity-type oil production platforms and further

their design aspects will be dealt with; a description of

the SEADECK design will be given in more detail,

Concrete blarform

The concrete ‘base of

such a structure is made
up of a certain number of
cells, which provide
storage capacity for
about one million barrels
of oil. The deck is sup-
ported by three or four
legs.

Fig. 1.



The dimensions of the structure are enormous. The area of
the base can be compared with that of a great royal palace,
while the legs can compete/with the highest chimneys.

The steel platform deck is nearly as big as half a football
field. ’ '

Everybody knows that the demand for oil has. increased con-
siderably since the introduction of our motorcars with their
combustion engines. And especially after World War Two the
consumption increased drastically on account of the needs

of the petrochemical industry, which uses oil and gas as

basic materials.

The drilling for o0il became more intensive and was done on
more locations. In Venezuela about 1930 oil was found in the
Lake of Maracaibo and brought into exploitation. However,
the "real" exploration and production on the "continental
shelf" started only after World War Two in the Gulf of

Mexico and the Persian Gulf.

- In Western Europe, which possesses on shore only a few minor
oil reserves the off-shore exploration became interesting
and promising after the discovery of the huge natural gas
reserves near the village .of Slochteren in the North of the
Netherlands (1959). Then the expectations about the North
Sea greatly increased.

The North Sea, however, is less friendly than those other
'seas, in which up till then there had been drilled. The

ever increasing demand for energy and the political situa-~

tion, however, made the North Sea exploration feasible.

The first borings near the coast have been performed on
artificial islands and lateron in the deeper parts from

semi-submersibles.



At the moment the oil companies which have acguired conces-
sions in the North Sea are active in the shallow §7:ithcin
parts with the production of gas in about 40 platfc nas. These
platforms are with regard to the design and construation a
logical consequence and further development of those used in
the Gulf of Mexico, where such activities already twouok place

for many years.
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Apart from these relatively shallow coastal seas the North
Sea cannot be compared with the Gulf of Mexico. In the first
instance there ié the difference in waterdepth. As no oil
and only gas was found in the shallow Southern part, the
exploration activities moved quickly to the North, where the
waterdepth increases rapidly and consequently the wind-~ and
waveloads.

At the moment the activities are concentrated in an area
with waterdepths from 100 to 200 metres and waves, which are
normally 15 metres high and can reach once in a hundred years
a height of 30 metres. And it will not be long before acti-
vities will start near the Shetland islands with waterdepfhs
of 200 to 300 metres.

Other differences are the soil conditions and the characte-
ristics of the wave loads. The Gulf of Mexico is in general
a calm sea, although hurricanes occur. The North Sea is
much rougher, which influences unfavourably the fatigue

strength of the materials used.

‘There is no doubt that after the drastic increase of the oil
price since 1973 the exploitation of the North Sea 0il became
a better economical proposition.

However, the production of crude oil requires a long pericd
of preparation, which is estimated by the oil cémpanies at

about 7 years. One can distinguish three phases :

1) exploration :

investigations : soil, waves, weather,

seismic surveys, exploration drilling.

2) construction
installafion of drilling platforms,
drilling of production wells,
laying of pipelines.
3), production :
installation of all auxiliary equipment,

commissioning of installation.



2000 : The first succesful installation of a

g%i?iﬁffﬁﬁﬁﬁﬁﬁi D:Eﬁfﬁm _ concrete gravity platform, that for
—f— , e Philips Petroleum in the Ekofisk field
E l “‘Lﬂ ' in the Norwegian concession area took
] @#&“ﬂ%"i’,ﬁﬁa place in 1973. The Norwegian group of
4 tiifétﬂﬁgghigd Th contractors engaged in the construction
" :%néa_ :Z;J” of the Ekofisk storage tank needed two
"1f i? 1ﬁww&r,“i fw{ years : two years of designihg, calcula~
k'if 7[F%ff_""j_"_'” ting, testihg, making of drawings, con-
8 %ﬁ”%nfff;&““'\ sultétlons, but also of constructln?,
1m~:E‘m placing of concrete, welding, erectirg, .
checking and quality control. For a civil
3 curt am engineering structure fhis is a very

short period.

Cross section and plan Ekofisk storage
vessel

Fig. 3

Essential are a good organisation and planning,speed of working,
ability of constructing huge structures, knowledge of the la-
test technical developments and a close cooperation between
many specialists. |

About the speed and magnitude of the new technical developments
will be said more lateron.

'

A few facts about the Ekofisk storage tank .:

this enormous concrete storage tank has been constructed near
Stavanger in Norway and then towed over a distance of 270 Km
and placed in the Ekofisk oil field. fhe height of this struc-
ture is about 100 metres, while the sﬁorage tanks can contain
one million barrels of crude oil. It is a huge tank, protec-

ted by a perforated breakwaterlall around.
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2.: STEEL OR CONCRETE ?

An oft-shore structure in compari<on with
some well- known buildings mn London

Fig. 4

After the first successes in the NorQe-
gian field the o0il companies started

with the construction of steel platforms.
The normally used steel jacket was pre-
fabricated without deck and transported
to the site on a pontoon. There it was
launched, placed on the seabottom and
connected with same by driving piles
through the legs into the subsoil. The
deck was placed by a floating sheerleg.
The whole procedure of launching, however
became very risky in the deeper waters;
if anything goesg wrong during launching,
the structure cannot be retrieved or to-.
wed back. The placing of .the superstruc-

ture can only be done in a calm sea.

In the case of greater waterdepths these jackets (space truss

towers) are fitted with floats, while for the anchoring to the

seabottom more piles per leg are required, sometimes with a

length up to 200 metres. The deck frame is already an integral
part of the jackets. The experience gained in the Gulf of

Mexico, however, proved to be wholly insufficient because of

the very unfavourable seaconditions and the costs and construc-

tion time increased considerably.

Launching of a steel plattorm

o
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.INSTALLATION OF JACKET BY LAUNCHING

INSTALLATION OF SELF-FLOATING JACKET



C

Joint connection for a }acket

At the moment there are platforms of more
than 30.000 tons of.steel, not included a
few thousands tons for the deck structure.
Because of the enormous increase of dimen-
sicns of the whole structure the joints

became very complicated with all the con-
segquential welding- and material probiems.
Steel plates with a thickness of more than

5 cm had to be used and because of the ben-
ding, prepération and welding of the plates
the cost per ton of steel became a multiple

of that of a normal steel structure.’

Further disadvantages were :

1) After placing of the jacket much construction work had still
to be done off-shore, sometimes under the most severe and
unexpecﬁed weather conditions du;ing the very short summer
season in the North Sea. (from lst May to lst September).

2) The transport of a huge. jacket in horizontal position, the
tilting by onesided ballasting and sinking became a hazar-

dous operation.

3) For the anchoring to the seabed an enormous quantity of
steel is required for the piles. These piles can have a
weight up to 300 - 400 tons and can only be driven to a
penetration of nearly 100 metres into the subsoil by special

driving equipment.



Once a jacket has been set on the seabottom a considerable
time elapses before it is safely pinned by the piles. and

the piles have been welded to the jacket.

During all this time (one or two months) at any moment a storm

can interrupt these operations.

In a production field and especiélly in the North Sea there
is always a great need for storage capacity in case a tanker
cannot be loaded with o0il during bad weather conditions.

A buffer tank is then essential. Such tanks had already been
constructed in steel near Dubai in the Arabian Gulf in about
50 metres waterdepth. ' ‘
However,in 1970 Philips Petroleum gave the order to the French
consultant Doris and a consortium of Norwegian contractors to
design and construct a concrete storage tank for one million
barrels of oil, which could be installed in the Ekofisk field
three years later. It was to be designed as a gravity struc-

ture.

The advantages of a concrete gravity platform are the following:

1) Incorporation of storage capacity.
2) Less off-shore constructionwork.
Installation is a matter of days instead of months.
3) Shorter total constructiontime.
4) Building costs comparable with those of a steel platform.

Furthermore the soil conditions at the projected locations

were favourable for gravity structures on a spread foundation.



3.: DESCRIPTION OF CONSTRUCTED CONCRETE GRAVITY-TYPE PLATFORMS.

After the succesful installation of the Ekofisk platform (1973)
‘a great number of designs have been made for such platforms by
greups of consultants and contractors.

Only four of them were succesful in getting a construction
contract. A short description of theirdesigns will be given in

the following.

1) HOWARD - DORIS.

The French consultant Doris, designer
of the Ekofisk tank, formed a joint
venture with the English firm Howard
and they got the order for two produc-
tion platforms. In their design they
again applied the idea of the perfora-
ted breakwater around the storage tank
instead of presenting minimum exposed
area at sea level. '

rig. 7

Platform designed by Howard-Doris



Condeep concrete
———

gravity platform

2) CONDEEP
A consortium of Norwegian con-=

tractors, named Condeep got the
order for five platforms. These

Fig. 8

platforms consist of a group of
e.g. 19 concrete cylindrical
tanks with a height of 60 metres,
slipformed as a complete unit.
Three of them are extended and function as bearing columns forx

the steel superstructure.

3) SEATANK - Mc ALPINE.

The French consultant Seatank, together with the‘English
contracting firm Sir Robert Mc Alpine acquired the construc-
tion contracts for three production platfofms, which hava
been built on a site in Scotland.

The base structure is rectanqgular -and consists of a group
of rectangular cells. Two concrete cylindrical towers carry

the superstructure.

"
o]



Platform designed by Saaténk-McAlplne
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4) ANDOC.

An English - Dutch: joint venture
under the name of Andoc (Anglo Dutch
Offshore Concrete) received the order

for one platform, which has been con-

structed on a site near Europort,
Rotterdam. The design concept is more

or less similar to that of Seatank.

Andoc-platform See the follow1ng summary, fig. 11.

Fig. 1C



Fig. 11

. s 1 e Construction Water- Instal-
Contractor Client Oilfield Site depth lation

(in Mtrs)

Doris, Philips Ekofisk Norway 75 1973
Hover
Elefsen,
Selmer
Doris-
Howard Total Frigg Norway 95 1975
Doris-
Howard Total Alwyn Norway 127 ' 1976
Condeep . Mobil Beryl Norway 110 1975
Condeep Shell Brent Norway 140 1975
Condeep Shell Brent Norway 140 1976
Condeep E1lf Frigg Norway 120 1976
Condeep Mobil Statfjord Norway 140 1976
Seatank- Elf Frigg Scotland 105 1975
Mc Alpine
Seatank- Shell Brent Scotland 140 1975
Mc Alpine :
Seatank- Shell Cormorant Scotland 150 1276
Mc Alpine '
Andoc Shell Dunlin Netherlands 150 197¢
Summary of platforms ordered and constructed.

4.: OTHER DESIGNS.

Many other consortiums, consisting of consulting engineers,
contractors and research institutes have elaborated designs
for concrete gravity-type production platforms, with the
result that the o0il companles could invite several competing
firms for a tender.

Such a bid involved an enormous quantity of work for the bidder,
as the design had to be worked out and detailed to such an axu-
tent, that a "classification society" as Lloyds, Det Norske
Veritas and later also the Dutch institute TNO could give a
quality assurance. This means that these classification socie-
ties could get from the bid documents (descriptions, specifi-
cations, calculations and tests) .sufficient insight and con-
fidence in the whole project to give the client the assurance
that during further elaboration of the design and the construc
tion no unforeseen surprises were to be expected, which
would result in extension of construction time and 1ncrease

of construction costs.

Ir



The names of a few other consortiﬁms, which also made designs,
but were not successful in getting a construction contract were

Taylor Woodrow

ARK (Ove Axrup = Keir)

RDL (Composite structure)

Selmer Tripod

Laing/GTM/ETPM

Campenon Bernard/Lind/Kier

Hersent

Technomare

Chicago Bridge

Brown & Root/Wimpey/Christiani and Nielsen

Grant Casub

Costain/Halcrow

Seadeck

Taylor Woodrow Ove Arup - Keir Composite platform from RDI

(Ref. Appendix No. 5)
Fig. 12 (@)
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TECHNOMARE

o

Two of the above designs have to be mentioned especially,
they will be used outside Europe.

a) Tecnomare, an all steel gravity structure; four structurss

are under construction and will be towed to offshore Congo,
and installed in 85 metres waterdepth.

b) Campenon Bernard, a concrete gravity structure;

three platforms have been ordered by Petrobas from the
Brazilian - French’consortium Mendes Junior - Campench
Bernard. They will be installed in 15 metres deep water
in the Ubanara oil field offshore Brazil.
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A vertical section drawing of the prestressed concrete gravity structure and its accommodations.

Fig. lZ(C} : MENDES Jr./CAMPENON BERNARD

My company belonged to the consortium named, Sea Platform
Constructors (Scotland) Limited , consisting of four English
firms and one Dutch firm, which group gave to its design the
name of "Seadeck".

Therefore when describing a gravity type platform'more in
detail in the following chapters I will refer to the Seadeck
platform, of which the conceptual design is more or less

similar to that of Condeep, Seatank and Andoc.

From the list of all the designs, which have been made for

gravity-type platforms you may conclude that the inventivity

of the engineers is immense. I will only mention that all

these designs have been influenced to a great extent by the

availability of a construction site. This fact proved to be
, not an easy problenm. V '



The reasons were

a) Because of the huge dimensions of the platform a deep,
sheltered harbour is required for construction. Such sites
are only available in the deep bays in Norway (called
fjords) and Scotland (called lochs).

b) Further it was practically impossible for .foreign companies
to get the necessary permission in these countries.
Therefore most of the platforms have been constructed in
Norway (Condeep) and Scotland (Seatank - Mc Alpine), while
Andoc used a site near Europort, Rotterdam, which had its
limitations, sothat the erection of the superstructure had

to be done in deep, sheltered waters in Scotland.

The proposed construction site for Seadeck was also in Scot-
land at Portavadie on Loch Fyne near to the Clyde Estuary.
Lateron I will explain how the method of construction and cer-
tain features of the basic design were dependent upon charac=
teristics of this site.

OPERATIONAL REQUIREMENTS OF A PRODUCTION - AND STORAGE PLATFORM

Apart from the storage capacity a platform has also many othsr
functions which result in a very complex installation.

The steel superstructure must be a safe and stable platform tc
carry the drilling tower with all its auxiliary equipment,

further the housing for the crew, helicopterdeck etc.

As soon as all the oil wells have been drilled such a platform
will produce about 200.000 - 300.000 barrels per day. This
quantity of oil has‘to,be>treated, cooled and pumped into the
storage tanks, into berthed tankers or into the pipelines.
Therefore such a multitude of equipment and piping systems i3
necessary, that they constitute a great problem to the design

engineer to find sufficient space for them.



One of the latest developments is that the deck is designed
as a unit, in which most of the installations are already

installed on shore, so that the offéhore work can be reduced
cocnsiderably.

For the production the following pipes are required, which
-have to withstand the wave forces in case they. are installed
outside the concrete towers.

a) The conductor pip=s, which guide the drilling shafts from
the deck to the seabottom.

b) The risers, through which the o0il or gas flows to the
structure from other cff-shore completions.

c) The J-tubes, through which the 0il flows from the struc-
ture to the tankers.

- Facilities
> and

ancillaries

m Steel deck
“’%‘ Deck to leg
connection
N e —————
' L ey
Riser
Pul1-tube
Base
caisson
7 .\
T skirt eystam
—.
Foundation
Conductors

TypicaL concrete GRAVITY PLATFORM,

Fig. 13



Inside the concrete towers there must bé sufficient space for
the pumping systems, for the storage of 0il and for floodlng '

arrangement during submerging or pumping to trlm.

To accomodate all the piping systems the towers must be as
wide as possible, however, espec1ally near sealevel the wave
forces require a slender tower, this is an example of one of
the many contradictions in the design criteria, to which I

will refer later on.

The principal function is to install oil wells which inevi-
tably involves inserting structural elements - well conductors
through the foundation. Unforeseen deformatlons of the founda-

tion may, theréfGre,:affect its use.

DESCRIPTION OF SEADECK DESIGN.

Seadeck is a concrete o0il production platform with a steel
deck, supported by 3 or 4 legs which extend from a "tray",
consisting of 19 or 22 large concrete caissons positioned on

the seabed. See fig. 14.

6.1. : Construction site at Portavadie.

The construction site for Seadeck is at Portavadie on
Loch Fyne in Argyllshire. This site.was chosen with
great care. A natural tidal basin provides near perfect
conditions for building the dry dock in which the
caissons will be constructed 1n~groups

Within 2.000 metres of the constructlon dock is the |
deep, sheltered water of Loch Fyne. This is of great
value and allows the thi;d'stage of construction to be
completed with the structure ballasted down tb.its
operational draught. The advantage of this facility is
that the structure and complex control equipment can be
fully tested before committing it to its final location.
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Portavadie is in a pleasant part of Western Scotland. In recent

years young people have left the area to look for better oppor-
tunities in larger towns and cities. The development of Seadeck
will bring many of these people back. Although guiet and
secluded, Portavadie is close to the central belt of Scotland
where a large labour force is available.

The work force numbering about 500 men, will be accommodated
in an architect-designed village at Pollphail, about half a
mile from the work-site.

A roll-on, roll-off ferry service is planned to ply between
Portavadie and Tarbert, across the Loch, which will be an
invaluable asset to the area.

Portavadie will not be changed greatly by the Seadeck project
and in the long term it will gain.

The village is well designed and the foreshore that adjoins
it will not be affected in any way.

All heavy construction material will come in by sea and local
trafficwill use a new service road that is now being built
around the whole complex from the ferry jetty to the village.
At the close of the project the new facilities can be adapted
to meet local needs.

It is possible that the village would then become a holiday
centre and that the construction basin would emerge as a

marina.

This last fact is specially mentioned as it was an important

factor in getting the necessary permissions.




‘ Consé um“mn site at Portavadie
S Loch ane (Scotland)
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Concrete structure.

In the following figures the general arrangement of a

3-leg structure is shown. See fig. 17.

The concrete substructure consists of a tray of 19
concrete caissons. Each caisson is divided by radial
walls into 6 compartments with curved outer walls.
Each caisson can be constructed separately and then

joined with its neighbours by pilasters.

In this aspect the Seadeck design differs principally
from the others as Condeep, Seatank and Andoc, in
which designs the substructure is one big unit and
slipformed as a whole.

Because of the restricted dimensions of the construc-
tion dock at the Portavadie site the originél idea
was to construct separate cells and join them later
on when they had been floated out of the dock. A
second reason was to event the very complicated pro-

cedure of casting the whole substructure as one unit.

In a later stage of the design the substructure of
Seadeck has been divided in three units, each of them
comprising a certain number of cells and cast as a

unit.

By choosing‘radial walls and curved outerwalls for
each cell there could be minimized on the total
quantity of concrete and thus the weight of the
structure soimuch that passage through the North-

Channel was possible.

By the concept of separate cells many arrangements are

possible to meet the wishes of the client.

Between the caissons there are pockets open to the
sea, through which the pipework can be led (through

openings in the pilaéters).

See fig. 18.
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6.3. : Deck structure.

T ==y

i

The steel deck con- E === §====;LTHJT <
sists of a series % }.__ -+ -
4

of stiffened plate : I e ol
. ? ==ty
girders braced to- | i Vi o
I i

gether as indicated z K // !
] t i

and is designed to ' :/ 3:
€ ! AN |

carry loads up to & E : \ 3;
26.000 tons. It is a ! i\ i
1 ] ) i

welded construction : f N i)
and incorporates steel : H J:
-+ —_ ———4ﬂ -

stub legs which are : \
|% I—J%_—-—I—L !

connected to the ' - | :
i H i

concrete legs. : 4 !
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7.:

CONSTRUCTION SEQUENCE.

Before something can be said about the design aspects and

especially the design criteria the construction sequence

has to be described first.

As for every marine structure the stages during the construc-

tion play an very important role in determining the dimen-

sions of the structure and for an oil platform it is even

more the case.

The construction stages are the following.

1)

2)

Construction in dry dock.

Construction begins in the dry dock. The caissons are
constructed in individual groups to a height (approx.

16 m), such that when they are afloat they clear the cill
of the dock gate (Ref.Fig. 21) Each group of caissons
comprises a bottom slab, attached to which, as foundation
conditions dictate, are steel skirts; the walls and pi-
lasters being constructed using a "slipform" technique.
All the pipework for oil storage,ballasting etc., is
fixed in position on the base slab of each group of cais-
sons. (Ref. Fig. 18).

When slipforming to the appropriate height is complete
the groups of caissons are towed into a sheltered water
area adjacent to the construction site where they are
moored and coupled (Ref. Fig. 22). Adjustments of levels
and altitudes are made by ballasting the compactments

with water.

Joining of caisson groups.

The caissons are guided into their relative positions at
the 16 m level by substantial steel pins, which engage

in receiving pockets.

A watertight seal is installed between the groups of
caissors which are then permanently joined together to form
a cellular monolithic structure, 16 m high by 125 m dia-

meter (approx) with a draught of 11 m.
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caisson TEMPORARY STEEL
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OILSTOHAGE TANKS

Fig. 23.

3) Completion of caissons substructurc.

The caissons are extended by slipforming methods. The
majority of them terminate in ring beams whiite the re-
mainder are extended to form the legs which support the
steel deck (Ref. Fig. 25).

On cocmpletion of this phase of construction the structure
is towed into adjacent deeper water and moored.

The structure is ballasted so that only the top five
metres of legs are alove water and the steel deck (Ref.
Fig. 27) is floated into position. Water is pumped out of
the structure thus raising the deck clear of the pontoons.
The deck is secured to the concrete leygs by prestressing

bars. Deck lcads are then placead.
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4)

Completion of platform.

When installation of all equipnent is complete and all
systems are proved, the hallast water is pumped out
until the draught is reduced to 19 fathoms (35 m). This
is the maximum draught for towing out from the Clyde
through the North Chanrnel between the Mull of Kintyre

and Northern Ireland (Ref. Fig. 30).

S

T DECK MODULES
™ I e —— ERECTED

=

 wespmliegrerend

TOW-OUTOF COMELETED PLATFORM

Fig. 3o0.




5) Location.

The structure is now ready to be towed to its location

in the North Sea. In the event of heavy storms in open

sea the caisson structure can be lowered until at least

50 m of water is above the top of the caissons; this pro-
tects the structure from the wave action.

May to September provides the most suitable towing period,
with June and July the best months.

Towing time, based on a towing speed of 2 knots from

Loch Fyne to the North Sea location, is estimated at

17 days.

When the structure reaches its final location in the North
Sea it is progressively submerged until the base rests on the
sea bed. (Ref. Figs. 31 & 32). This is achieved by admit-
ting water into the caissons. If necessary, grout can be
injected between the underside of the base slab and the
foundation strata. Should the structure require protec-
tion from scour, beyond that provided by the skirt, a

rock blanket can be placed about the perimeter.

[_— PLATFORM SUBMERGED PLATFORM POSITIONED
AT OILFIELD LOCATION ON OCEANFLOOR

| [

iy

PRODUCYION
MOCULES




8.: DESIGN.

The design and calculation of a drilling platform combined
with a storage tank for crude oil were in the beginning an
unknown fielid, especially because of the‘lack of experience.
Only one thing was clear, that enormous dimensions, weights
and forces were involived and that many problems had to be

studied first and completely new techniqueé devélbped.

Therefore it is clear that the designing of such a structure
is not a job for one man.

" The requirements of the client, the foundation aspects, the
evaluation of the‘dynamic wave loéds, the statical calcula-
tion of such a very complex structure, its nautical beha-
viour and the short available construction time required a
perfect cooperation between many specialists. Such a team
of specialists has been confronted with many contradictory

requirements.

The calculation of a'gravity structure founded on shore is
a rather easy routine job. Such a foundation off-shore
under very severe seaconditions and in great waterdepths,

however, is completely different.

First : the sea- and soil conditions have to be studied and
then
Second: the results of the 1nvestlgat10ns have to be trans-

lated into design crlterla.

These studies could only be done in close cooperation with
the scientific 1nstitutes worktng 1n the relevant field i.e.
‘Laboratory of 8011 Mechdn;cs
Hydraulics Laboratory
Ship Model Basin
Institutes for testing materials
Laboratories for applied Mechanics

Computer Specialists.



As soon as all the requirements of the client are known and
all the involved experts have given their recommendations
then the design engineer can start to find the "great com-
promise” between all requirements, thereby not forgetting
the conditions during the construction phases.

The weight of the deck, the diameter, distance and shape and
number of towers, the height and width of the substructure
and the shape and arrangement of the cells, all these items
are a subject of long discussions between. the members of the

design team.

Once the first concept has been chosen, then the dimensioning
can only be solved through trial and error and especially with
much mutual understanding between all involved engineers

and specialists.

Only the limiting factors are rather easy to define, such as
the available waterdepths on the construction site and those

during the transport:'to the location.

Between the phases : construction and functioning of the
platform there are the two temporary phases of transport and
sinking. Although the duration of these phases is short,

they afe'unfortunately critical for the design.

The transport of such a colossus requires favourable weather-
conditions; during the sinking procedure the metacentric
height has to be checked carefully and continuously.

The design problems, which will be dealt with in the folio~
wing chapters are the following

1) Foundation soil conditions.
2) Wind- and seaconditions

3) Influence of dynamic loads on foundation soil and
‘structure. :

4) Fatique analysis of used materials.
5) Nautical aspects.

6) Durability of used materials.



Most of the abovementioned problems caﬁ be divided in three
parts :

a) investigations

b) evaluation of results and translation into design criteria

c) calculation of the statically very complicated structure.

In general it may be said that an enormous quantity of
scientific work has been done in a very restricted time by
all the involved design offices and scientific institutes,
which deserves great admiration.

The principal features of off-shore concrete gravity struc-
tures are their large size, their construction aflocat and
deployment reasonably complete and their installation on

a usually unprepared site.

‘The areas of analysis can be summarised as follows B
A. Stabilitz.‘ : ,

1) Stability of whole foundation.

2) Local failures e.g. skirts.

3) Skirt penetration.

B. Earth pressure.

1) Impact at touchdown.
2) Lateral loads on skirts.
3) Pressures on base slabs.

4) Load distribution under structure.

C. Deformations. \

1) Short term settlements.
2) Long term settlements.
3) Relative movements between structure and

conductors and marine risers.

D. Hydraulics and seepage.

1) Piping.

2) Scour.



E. Special investigations.

1) Site stability - possibility of movement of soil
towards structure as result of seismic instability
of slopes; possibility of failure of soft soils as
result of wave induced shear stresses.

2) Negative skin friction on conductors.

3) Dynamic response and cyclic loading - wave loads
provide a repeated reversing loading.

4) Structural fatique.

5) Soil fatique.

. 9.: DESIGN REQUIREMENTS.

The design requirements for off-shore gravity structures

are covered by several codes, some being more specific than

others.

‘The following are mentioned here :

a) American Petrolem iInstitute; recommended pratice for
planning, designing and construction of off-shore fixed
platforms (fifth edition, January 1974).

b) Fé&dération Internationale de la'Précontrainte; recom-
mendations for the design of concrete sea structures
(October 1973).

c) Det Norske Veritas; Rules for the design,construction

and inspection of fixed off-shore structures (July 1974} .

d) Department of Energy; guidance on the design and con-

struction of off-shore installations (March 1974).

In the case of concrete gravity oil platforms Det Norske
Veritas from Norway has performed an enormous amount of

pioneering work with respect to :
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a) design principles i.e.limit state method,
b) structural and load analysis,
i.e. stochastic analysis,
dynamic structural analysis,
fatique analysis. \
c) risk and reliability analysis to determine realistic

safety factors.

From their assignments and acti&ities they have gained
considerable experience and insight in the désign, con-
struction and general performance of vff-shore structures.
In one of their reporis they have given a precise defini-
tion of the "Behaviour of off-shore structures", which
contains a synopsis of the most important problem areas

and current methods of analysis.

They made a distinction between :

a) the structural behaviour :°
calculation of ‘all stresses and solving of all
structural problems for a specific set of design

loads.

bj the enduring behaviour :
study of the durability, service ability and general
performance during the expected lifetime for a spe-
cific set of environmental conditions.
As already mentioned the structural behaviour has to be
subdivided in the static and dynamic structural behaviour.
Fatique considerations should be classified as "enduring

behaviour".

The synopsis is as follows.



Static behaviour Dynamic behaviour Enduring behaviour

System characte- Dynamic structure/ Changes of structure/
ristics foundation model foundation system
during lifetime
Stresses and forces | Dynamic stresses Foundation long term
and displacements settlements
Displacements Dynamic load factors | Cumulated fatique
stress damages
Foundation - Damping of soil/
reactions structure system
Structural perfor- Vibrations of mem- Fatique cracking
mance during acci- bers
dental loads or .
mishaps Earthquake responses | Corrosion
Stress redistribu- Long term stress Durability
responses

tions, cracking, Maintenance and ,
etc. repairs '

General serviceability
and structural fitness
as regards intended use .

. ¢ FOUNDATION SOIL CONDITIONS.

With the introduction of the concrete gravity structures as
alternative to steel piled platforms the role of the geotech-

nical engineer became much more important.

He became greatly involved in the following activities :

Site exploration and soil testing :

a) Site investigation.

b) Interpretation of results from in-situ testing.

c) Model tests to determine soil behaviour.

d) Laboratory determination of cyclic tests to determine

soil behaviour.

and also in the results of the

Calculation of the gravity structures,

a) Analysis of dynamic soil-structure behaviour.

b) Foundation soil stability under extreme loads.
c) Performance observations.

d)lField instrumentation and platform installaticn.

e) Performence chsas




Scoil investigations in the North Sea consisted primarily of

sampled boreholes. Due to various circumstances the quality
of the samples is poor and improvements in the sampling
techniques are difficult tc achieve. The greatest problem
are the great ditferences in condition of the sample in the
laboratory and same in deep watex, like the tremendous change
ithédrostatic pressure and temperature.

Therefore in-situ testing bacame a necessity and in the past
years several itechniques have been developed for off-shore
surveys, of which the cone penetrometer test is at present
the most widely used and with which appreciable experiance

has been gained.

In the static cone penetration test (CPT) a 10 cm2 cone is

used, that penetrates the soillayers at the rate of 2 cm/sec.
The available thrust is 20 tons and the necessary reaction
is provided by ballast.

Continuous recording of the results on a chart recorder '

opened the way for tests under water.

The rig has been designed for lowering to the seabed from
the derrick of a drilling vessel. The attainable penetra-
tion depends on the hardness of the soils encountered :

i.e. about 10 to 25 metres.

The electric penetrometer records simultaneously the cone
resistance and the sleeve friction. The resulting continuous
graph provides a very detailed picture of the soil profile.
These tests became indispensable for evaluating the upper
layers in connection with the required skirt penetration
(see later). To be mentioned are the "Seajack” developed

by the Norwegian Geotechnical Institute and the "Seacalf"

from Fugro Cesco, Holland. See figure 33.

For deeper depths a special down the hole penetrometer has been

developed (Wison from Fugro-Cesco), which gives tests results

in a discontinuous graph cf the cone resistance.

The interpretation of the CPT-results is still a matter of
intensiva studies.
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An important aspect of the CPT is that the ratio between
sleeve friction and cone resistance is practically constant
for a particular soil type, which fact made it possible to
carry out a soil classification and to derive a soil profile.
Many more studies have been made to establish correlations,
through which e.g. the shear strength of the in situ clay
layers can be established, which is required for the foun-
dation design.

The greatest advantage of a CPT test is that it can be con-
sidered as a little model test in situ.

CPT's can also be used to predict the settlement of a gravity
structure as in sands a correlation has been found between
cone resistance and compressibility. At the moment intensive
studies are made to find more correlations, i.e. cone resi-

stance and liquefaction potential.

The preliminary survey to explore the general soil profile

normally includes :

Seismic profiling with aceustic reflection systems,
Bathymetric survey for determination of waterdepth and seabed
topography,

Seabed sampling,

One or two deep sampled borings to find the correlation

with the acoustic profiles.

The detailed investigations to obtain exact data about soil
characteristics consist of a number of boreholes and in situ
tests, of which the CPT is now common in the North Sea.

A completely new factor in the design calculations was the

nature of the waveloading and their effects on the soil.

The waves exert cyclic loadings and only intensive research

projects have resulted in more knowledge about the behaviour
of clay and sand layers under repeated loading. Soil samples
were subjected to sinusoidal 1load pulses and after the cyclic
loading tests strength and deformation have been measured.



One important conclusion was that the behaviour of clay
under cyclic loading has to be analysed in terms of "effec-
tive" stresses. For stress levels above a certain lower

limit strains increase continuously until failure occurs.

In sandlayers there is another phenomenon:the magnitude of

pore water pressure that may be built yp during undrained
cyclic loading of dense sands and cause liquefaction.
Research taught that there are more complicating factors
inherent to cyclic testing of soil elements in the
laboratory than expected.

Studies and testing of larger models and field testing must
he undertaken and maybe eventually the direct uée of a field
in situ device may give the best and most reliiable informa-
tion about the liquefaction of sands and silts.

In the beginning one could only start from conservative

assumptions.

All the major gravity structures are equipped with steel or
concrete skirts in order to reach the required foundation
depth and to prevent scouring. Usually they are sc arranged
that compartments are created to allow injection of grout
into gaps between the base of the structure and the seabed.
These skirts must penetrate to the design level under the
submerged weight of the structure. If necessafy, this can
be increased by ballasting. A good estimate of the expecied
skirt resistance during installation of the structure iz

essential.

In order to prevent damage to the skirts during installation
the Condeep platforms have been provided with steel pipe
dowels exffﬁding 4 m below the skirt tiplevel to prevent the
aqua-planing or skidding effect, that is the lateral move-
ment of the structﬁre during the first phase of penetration,
the "touch down".'

See fig. 34.
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When calculating the platform stability the conventional

method is used : assessing a factor of safety against failure
expressed in terms of a material or a load factor.

Wave loads are assumed statically, however with a certain
load factor because of the effects of repeated loading,
investigated are :

a) horizontal sliding.

b} desp bearing capacity failure.

Formulae of Meyerhof and Brinch Hansen developed for founda-
tions with horizontal and excentric vertical loading are

used.
in determining allowable foundation stresses the most reliable
concept is to maintain positive effective stresses at the

mudline.

A commonly appliad method is the use of a finite element

model of structure base and foundation soil to compute

stresses and displacements under different loading conditions.
However, appropriate elastoplastic material properties have
to be introduced. The effect of cyclic loading can be studied
by introducing reduced strength and stiffness data. In prin-
ciple, it is still a static analysis completely different

to the type of loading in reality.

A considerable refinement is the application of a complets

storm-loading spectrum in a non-linear elasto-plastic finilte

element analysis.

Another approach is to use material properties in which thse
accumulated effect of a certain number of load cycles hag
been incorporated.

All these computations give as a result the gradual penetrs-
tion into the seabed due to cyclic loading and fvom that the

horizontal displacement and tiltiné’can be determined.



Eventually the bhehaviour of the structure during a)series,of
stormy .and calm periods should be studied also.

In the next figure are shown the calculated and measured
settlements under the Ekofisk tank.
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Settlements under the tkofisk 0il Storage Tank.

First there is an immediate settlement directly after placing

followed by consolidation and creep settlements.

Then come the permanent settlements, which occur subsequentlg

to each storm due to the excess pore pressures which bulld

up during the cyclic loadlng by waves during storms.

Note : The soil deformations introduce significant stresses
in the conductor pipes under the platform as well in

the risers.

FIELD INSTRUMENTATION.

As the actual installation on the seabed is a critical phase

in the life of a piatform a comprehensive instrumentation is
applied to measure all important factors such as platform
inclination, water pressure in skirt compartments, soil pres-
sure at the base of the structure and strains within the
structure.

As soon as the alarm limits are reached measures are taken.
With the ballasting system and the application of an over-
and underpressure in the different skirt compartments the
platform could be kept virtually vertical.



Further extensive instrumention has been installed for the

performance observations during the first years of the com-

missioning of the platform. An extensive program has been
carried out by DNV and the performance data have been ana-
lysed énd evaluated. The general conclusion is that the per-
formance of the structure seems very satisfactory and that
all the assumptions and calculated deformations etc. are in

fair agreement with the predictions.

Fig.36: Field performance observations.

Final remarks :

1) The bottom slabs should be desigﬁed for high local soil
loading to cope with unevenness of the seabottom which
is difficult to establish and correct in deeper water.
It is therefore prudent to design the bottom slab for the
maximum recommended local load of 200 tons/m2.

2) Site preparation may be possible in shallow water but in
deeper water the difficulty and cost involved are such
that removal of major obstructions is all that can be
done before installation. The structures has therefore
to be designed for a sloping uneven site with inhomo-
genecus soil conditions.

Besides, on the one hand, any hole that was dredged would
tend to be filled by natural sediment transport; and con
the other hand the platform will not end up precisely on
target.



INSTRUMENTATION FOR INSTALLATION
-84m - L Water Level in the Cells.
Draught.
Bottom Water Pressure in the Skirt Compartments.
dome \ 11 Inclination of the Platform,
uomEEET = Stresses in the Steel Pipe Dowels.
A, O, O, NV N Contact Earth Pressure at the Tip of the Domes.

Mud-"Steel-“Dowel Concrete Structural Strain in the lower Domes.
line skirt skirt Structural Strain in the lower Part of the Walls,
SECTION 1-1 Short Term Settlement.

Instrumentation for Installatiom of Condeep Structure.
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Contact pressure

Pore water pressuyrse
Penetration force
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Draught

Wave motion

Wave pressure

Structural motion

Settiement and horizontal
displacement

Seabed 119,5mM —p—

Fig. ?é_

Field Performance Observations for the Brent B Condeep Platform.
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WIND- AND SEACONDITIONS.

The structure must resist wave, wind, current and earth quake
loads and also dynamic considerations are essential.

In technical and structural analyses the loading system is
usually treated as a pseudo - static phenomenon, although

dynamic amplification factors are included in the computed
wave forces.

In reality, the structure is subjected to a great number cf
load cycles of varying wmagnitude, direction and frequency.

SURFACE ELE VATION
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Sketch of Surface Elevation vs. Time at a Point on the Sea Surface

Pig. 37

This aspect causes most concern in design and r@quire% a
study 6f fatique effects in the materials used, including
foundation soils and of the djnamic behaviour of thsz com=-
plete soil-structure system. - '
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In the North Sea the wave loading is the predominant factor
and especially its dynamic effects.

The dynamic analyses are used to :
a) calculate the muplification of forces for the design wave
with a long period.

b) calculate the much higher amplification of forces for the
many short-period waves, which can cause fatique problems
in the steel and concrete members and also in thé soil.

Generally two methods are used to calculate the forces exer-
ted by ocean waves on the structure :

a) the design wave method.
b) the design wave spectrum method.

The latter method is a stochastic anaiysis and is gradually
more commonly used by the structural and foundation engineers.
One could observe that such a stochastic analysis is the
best imitation of what is really going on with the structure.
A wave load is not a continuodsly applied constant force,
not a cyclic loading with equal pulses, hcocwever, it is a
spectrum of the most realistic train of waves, which diver-
sify in magnitude, direction etc. constantly.

Only then the effects on the structure can be calculated and
a reliable prediction of deformations and fatique behaviour
can be obtained.

See fig. 38.
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waves can be determined from forecasting
knowledge of the past history of the winds
no wave data available.

wave forecasting methods have been devalopsd

its own restrictions. Only thelr namas are

1) SMB-method (Sverdrup, Munk, Brettschneiaer)
2) Space-time method of Wilson

3) DD-method (Draper, Darbyshire)
- This last method has been developd on the basis of

wind- and wavedata from the Northern part of the stlantic

Ocean, Irish Sea and North Sea and it is valid for both

deep and shallow water. The influence of the swéll from

earlier storms

has been taken into account also.




After determination of the maximum windspeed, duration of
the storm and the fetch the significant wave height and wave
period can be estaklished.

Fortunately,. within reasonable accuracy, waveheights of natu-
ral irregular waves can be described via a theoreéical distri-
bution model : the Raileigh Distribution, which is completely
characterised by one parameter, the significant waveheight.
From this the data required by the design engineer can be
determined by the application of wave statistics.

Two single sinuscidal design waves can be determined :

1) the "maximum" waveheight with an average chance of being
exceeded once in a hundred years in order to check the
strength of the structure.

2) the "own frequency" wave with a frequency equal to the
natural period of the structure to check the dangerous

phenomenon of resonance.

Once the design wave is known the forces exerted on the

structure can be calculated with satisfactory methods.

Depending the waterdepth the conoidal, Airy or Stokes theory
will be applied.

Depending the relative dimensions of the structure compared
with the wavelength, the Morrison, Froude-Krylov or Diffrac-

tion theory will be used.

The force F acting on a cylindrical element is divided into

an inertial component F; and a drag component FD.

There is avphése shift of 90° between the two components of
the force. The distribution of wave-induced pressures on

a piatform is given in fig. 39.
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The above figure shows clearly the repeated cyclic change in foundation pressures

due to cyclic waveloads. Not only the maximum soil pressure at the edge of the

foundation slab alternates from minimum to maximum, alsc the average soil pressure

ranges between a minimum and a maximum. It is logical that this phenomenon unknown

for on-shore structures must be investigated thoroughly and especially its effects

on the used materials and foundation soil.



The following comments can be made.

1) The main force on large displacement structures is provided
by the inertial component.

2) Consequently the peak horizontal force occurs when the
wave surface elevation is near mean water level.

3} The resultant vertical load on the foundation changes
during the passage of the wave.

4} The loads are cyclic in nature but with a small net resul-
tant in time in the direction of wave travel.

5) There is a phase difference between the cyclic variations
of the vertical and the horizontal force, and the moment

components.

12.: NAUTICAL ASPECTS.

During all stages of.the period, in which the platform floats
its stability has to be investigated.

During the completion of the concreting of the caissongs and
the towers the structure is very stable. The floating stabi-
lity is most critical during the submergence of the struc-~
ture. The yardstick for stability is the metacentric height
GM, which is a function of the displaced volume, the moment
of inertia of the water plane area and the centre of gravity

of the structure.

For a better understanding the derivation of the

formula for G M will be given.

To determine the stability of a vessel during rolling
(rotation around the longitudinal axis) it is necessary

to calculate the metacentric height.
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-
W n, RIS
= Ci=¥c,

metacentre

centre of gravity of vessel

centre of gravity of displaced liquid (water)

volume of displaced liquid

: acceleration of gravity

T O < 060X

: density of the liquid

pgV = G : weight of vessel

point b : point of intersection of waterlevel (WL) and
_ vertical axis of vessel

MG : metacentric height (hm)

When the vessel has a roll of an angle d¢ then the c. of g.

z1 of the left wedge with a volume V1 will move to the c. of g.

22 of the right wedge with a volume V2. These volumes are equal

vV, = V2 = V.

Due to this displacement of liquid from left to right, the centre

of gravity of the displaced 1iquid'wil1 also move from left to
right over a distance C C¢~



Moment due to the displacementiv. z. z,.

Displacement of point C :

e v

cC =V_..:_.Z:.l_ig=!
¢ v v " "1 "2

Further : C C

The new line of direction of the buoyancy goes through
point C¢ and is perpendicular on the new waterlevel

W¢ L¢.

The point of intersection of this line with vertical axis
of symmetry of the vessel is called the metacentre M.

The stabilizing moment is

M, =G . RS =G. M2 . d¢

gt
A floating vessel is stable when point M is located above
point G.

From the combination of parallel forces follows :

CS : n. n, = v : Vi,

iy

g = ¥ =
ICS =g ° n, n2

v . nl'n2 represents the total stabilizing moment and ig

calculated as follows :

Volume of one wedge with a length dx (in the longitudinal
direection of vessel) :

% .y . ydd . dx = % y2 . d¢ . dx
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Moment of both wedges with respect to point b :

2 x 5y . d¢ . dx . 5y = % y® . d¢ . dx.

When L is the length of the vessel the total moment of both
wedges is :

L
2 3 _ L 2 3
é Y - d¢ . dx = d¢ é 3 Y ax.

Substitution in formula for CS :
L 2 .3 ’
— e 7 3y dx g4y g
CS =MC . d¢ = R = 5

L % y3 . dx represents :

T=

the moment of inertia of the horizontal section -
of the vessel at the waterlevel with respect to
the longitudinal axis (X-axis).

Metacentric height : h = MZ = MC - Tz

Conclusion : the stability of a floating vessel can be

- improved by :

- a low centre of gravity of the vessel;

- a low centre of gravity of the displaced liquid. ‘

- a great moment of inertia of the horizontal section of
the vessel at the waterlevel.




The metacentric height decreases suddenly when the top
of the substructure disappears under water and the water-
plane a;ea is decreased from the total area of the »
substructure to'thét‘éf the cross-section of three 6r

four towers.

mP
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Fig. 40

When the structure sinks further under'ballasting ths meta-
centric height "increases again very slowly due ;u the
lowering of the centre of gravity by adding wafpr pallast
in the tanks.

The problem of ensuring a good floating stability will ke
more difficult when the oil companiés” do not accapt.an -
off-shore erection of the steel deck. ST )

The towing of the structure to its. final location is an
operation, which must be planned carefully. About seven tugs
are required.

Model tests have to be carried out to evaluate the perfor-
mance of the structure in terms of pitch, heave and squat.




13.: DURABILITY OI' USED MATERIALS, ESPECIALLY CONCRETE. -

The durability of every concrete sea structure depends on its
strength, its resistance against chemical corrosion by sea water,
protection of reinforcing steel and watertightness.

STRENGTH.

Concrete for an off-shore structure must have such a strength
that it can resist all the loads that occur. Except the dead
and. imposed loads as with every concrete structure the following
loads have tc be considered :

- hydrostatic

~ hydrodynamic (waves, current)’
- wind (high velocities)

- ice

- earthquake

This results generally in high compressive stréngth concrete

types. The production of these concretes presents'many practical
problems, especially when it has to be done dufing'thé'winter

in a cold climate. ' ' |

The requirements are : ‘

- fairly rapid hardening (a strength of 400 kg/cm2 at’ 28 days),
- reduced permeability, ‘ - |

- resistance to penetration by sea water and oil,

-~ a chemical stability when it is in contact with these liquids,
- frost.resistance. ' S

To meet these requirements a low water/cement ratio of about
0.4, depending on the amount of reinforcement, has to be used
together with a slump between 7-8 cm and an air-entraining

additive giving e.g. 3% included air.



A concrete sea structure may be made watertight in two ways.

First by producing impermeable concrete and second by avoiding
the formation of cracks.

Many investigations made on the impermeability of concrete
show that attention should be paid to the granulometry, which
should be studied carefully by a qualified laboratory, and
further the effects of cement content, for which the Commis-
sion Permanente des Liants Hydrauliques et des Adjuvants du
Béton recommends the following formula

700

5\

"where

C is the cement conteint expressed in kg per m3
of concrete, and

D is the largest aggregate size, expressed in mm.

This formula results in an increase of about 30 & over the

ratio normally used for works on-shore.

The question of cracking of the concrete is much more diffi-

cult. The required storage capacities are very large and this
results in long lengths of wall, of the order of 100 m. A
concrete wall of such a length, built without any precautions
undergoes shrinkage which causes large cracks, even before tha
prestress is applied. It is thus necessary to divide the
structure into sections, separated by joints, wide enough

to allow the steel to be iapped, that is about 1 m. Thes<
joints are only concreted when the sections eithér side

have undergone the major part of their shrinkage, and just
before the stressing of the longitudinal cables. '
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In spite of the low frost resistance of concrete in salt water,
observations indicate that deterioration of high quality concrete
takes place at a very slow réte. However, where freezing tempe-
ratures occur in ocean environments, air-entrained concrete
should always be employed.

For many loading combinations and limit states; the tensile
strength of the concrete will be of great importance. It would
be therefore advisable to deﬁermine, specify and test the tensile
strength of the concrete as a mean of quality assurance, to-

gether with the more conventional compressive tests.

Shear often presents a critical consideration for concrete sea
structures and requires a principal stress analysis. Prestressing
may often be employed advantageously to increase shear capacity.

Cracking of concrete may not affect the durability of the struc-
ture. In general the crack width for reinforced (non prestressed)

concrete should not exceed 0.3 mm or 4/1000 of the nominal cover

to the main reinforcement. The crack width of oprestressed con-

crete should be limited to 0.2 mm.

‘Creep and shrinkage effects should'be taken into account. Es-
pecially the freeze-thaw creep, which is of a greater magni-
tude than creep under moderate conditions. Terefore the appli-
cation of the air-entrained concrete could be necessary. To
avoid the negative shrinkage effects the addition of pozzolans
may also be beneficial when constructing massive concrete gra-

vity structures.

At last but not least the required minimum period of fire
resistance should be considered. '




CHEMICAL CORROSION OF CONCRETE.

At great depths, attack on concrete by sea water may occur
either through the action uf sulphates dissolved in the water
on the tricalcium aluminate of the cement, or through the
removal of free lime by the hydration of the calcium silicates.
This, also applies for the colder regibns. The first oif these
two methods of attack is the more important and this may be
greatly reduced by the use of a cement which contains only

a little crystallized tricalcium aluminate.

Attention should always be paid to the use of sulphate-resis-

ting cements in marine concrete construction.

The guestion is raised what is the optimum C,A content for

3

reinforced and prestressed concrete, since a too high C3A

content leads to concrete disintegration,whereas a too low Cqa
content may reduce the passivity of the cement at the steel
surface. On the basis of present knowledge a range of 5 to 6 %

seems to be the best.

The behaviour of concrete in contact with hydrocarhons 1s leus

well known. The few test results which are available show that
the lightest elements in the oil may penetrate fairly deeply
into the concrete and saturate it. This may cause a" reduction
of its compressive strength. A watertight cencrete is the hest
remedy.

EE R

P

durability and safety of concrete sea structures.
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PROTECTION OF STEEL,

Experience indicates that corrosion of reinforcing steel
has heen and still is the most serious and critical pro-
bleem to the durability and safety of concrete structures .
in ocean environments. ' |

The most susceptible parts of the concrete structures to
steel corrosion are those parts being most exposed to in-
termittent wetting and 'drying within the splash zone.
Observations indicate that severe steel corrosion alsc may
take place on concrete structures continuously submerged.

There is still no protecting method generally épplicablé
and ecnomically reasonable. Until more research is done,
it seems that the most simple and ecnomic way of reducing
steel corrosion in larger structures is to seal the con-

crete surface by a proper surface coating.

An impermeable coating is only effective if it is applied
to the face on which pressure is exerted.

Especially -attention should be paid to the prestressing
cables and their anchors. ‘

WATERTIGHTNESS .

This is very important pr«perty cf the concrete. It effects
its chemical resistance and at the same time it means a bet-
ter protection of steel. Watertightness is the result of a
suitable casting method together with a careful gquality
control.
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However, this method cannot be used when the tank is constructed
while floating; it is then necessary to take special precautionss,
in particular when curing the concrete. It should also be noted
that the added cement content, recommended above, to increase

the compactness of the concrete, increases the risk of shrinkagg

cracking.

Cracking may also be the result of excessive tensile stresses,
caused by bending moments due to ground support conditions not
in accordance with those assumed in the design of the structure.
These can be best avoided by using very conservative assumptions
for example, by assuming that the tank rests on a three-point
support, the area of each support zone being determined from the

maximum stress which the grcocund under the tank can sustain.

Cne of the major causes of cracking is the presence of stresses

s
due to temperature effects; on leaving the well, the crude vil

may be at a temperature several tens of degrees higher than
that of the atmosphere. Thus, there are temperature gradients
in the walls producing bending and to withstand the effects,
2ither the prestress must be increased or sufficient normal
steel must be distributed over the face to relieve the concretba

in tension.

It is finally necessary to pay special attention to the ancho-
rage zones of prestressing cabhles, where because of zoncentration
of compressive forces, tensile stresses always occur and thevae-

fore must be controlled by the use of steel of small diametex.

Reference is made Lo the Ameritan A.C.I. Code No. 71 and CEB/PFIv
International Recommendations together with the Consideratioo
for Design of Concrete Structures Subjected to Fatique Loading
{ACI-Journal, March 1974, Title No. 71-10).

14.: SUMMARY OF TECHNICAL CHARACTERISTICS AND DESIGN CRITERIA
OF SEADECK DESIGN.

Introduction.

The following information identifies the salient features
of the Seadeck design.
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The essence of this design is that the structure has been
déveloped around the facilities available at Portavadie and
around the water depths available in Loch Fyne and through
the North Channel. It is a structure which can be completed
in its entirety within the éheltered waters of Loch Fyne
and can be towed, with a client’s full dry payload on board
through the shallow waters of the North Channel.

The displaced mass of the completed structure, including
' ballast, will be 435,000 tons for a structure designed for
165 m water depth. Of this total mass, the deck contributes
5.500 tons, the client's dry payload 20.000 tons and the
systems within the structure, including the conductors,
.contribute 9.000 tons. '

Wave loads and hydrostatic pressure loads.

For the first design calculations the wave loads were compu-
ted as static loads using the regular wave train approach,
and the results have been increased by the appropriate am-
plification factor to allow for their dynamic nature.

For the final design however, an analysis will be considered

whereby a spectral approach is used which, having determined

the imposed wave forces, assesses more realistically the

response of the structure under a random sea state, which
can be extended to determine the consequential fatique ef-

| fects on both the steel deck and the concrete substructure.

With the structure submerged at its final location in 165
metres of water, there will be at that time approximatgly
25 metres of water ballast in the caissons and therefore a
head imposed on the walls of the caissons of 140 metres.
Under this condition and to éomply with tﬁe DNV excessive
short term loadings, with a material factor of 1.3 and a
load factor of 1.3, the caisson wall thicknesses require
to be 430 mms.




However, with an ovérsubmergence in Loch Fyne of 6 metres,
reduired'in order to place the deck and the modules on top,
the leong term lcading requirements specified by DNV in-
crease the material factor to 1.5 and the load factor to
1.4 and consequently the wall.thicknesses of the caissons
require to be increased from 430 to 550 mms. This oversub-
merﬁenca in Loch Fyne to place modules on the deck could

be in the order of 3 weeks and therefore is a critical load
case,

Leg Design.

a) Serviceabllity limit state.

Under operational conditions the concrete stresses under
the one month design wave i.e. height 18.5 metres and
period 13.4 seconds,; the followihg conditions apply : -

Tension - 1 N/mm2

Compression - (.33 ' x the cube strength with no allowance
for ageing (as TNO) .

b) Under extreme conditions i.e. the 100 year wave of 30 m
height and period 17 seconds.

Tension - in accordance with CP 110 for crack .sizes
i.e. 6 N/mm2,

Compression - 0.5 x the cube strength with an allowancs
for ageing (as TNO, FIP, BS).

Ultimate Load Limit State.

0.44 x the cube strength in'compréssidn with an allowance
for non linear stress strain distribution where apprﬁpriate
with limitations of concrete strains of 0.0035 (as TNG, FIF,
"BS). ' R '



The seawater within the conductor legs will be heated up
appreciably due to the hot o0il rising through the conducters.:
Cooling of this water will be effected by circulatery flows
created by thermal currents. ’

For.a flow of oil of 20.000 barrels per day, we require 6 Noc.
ports each 0.78 metres diameter to produce an induced sea-
water flow of 10.750 cubic metres per hour. This raée.qf
flow assumes a temperature drop across the concrete legs

of 8° C, with the seawater external to the legs at 6° c.

The temperature of the o0il within the conductors at the top
of the leg therefore is 14° c.

Method of Ballasting.

Initially all caissons, buoyancy tanks and legs will be-

ballasted simultaneously until the structure reaches a draft
of approximately 90 metres, when further ballasting will
take place only in the towers. Each caisson, tower and
buoyancy tank is separately serviced to permit the struc-
ture to be trimmed as required, and alsc to permit indivi-
dual storage of oil within the caissons.

To enable submergence to take place, the seawater entry is
provided at level 25 metres, but as the structure approaches
seabed, this inlet is closed and a second inlet opened at

70 metres level in case there is any disturbance'to_the sea-
bed and there is a drawing in of silt into the systems.

For deballasting the structure we have provided three ballast
pumps which can discharge at the rate of 1.500 cubic metres
per hour; thus, raising the structure from the fully sub-
merged condition in Loch Fyne will take in the order of
160-180 hours.
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Oil storage to the caissons ‘is based on a balanced system
between the incoming 0il and the seawater already within the
caissons. As 0il is entered into the syétem, the necessary
valves are opened and séawater is expelled up to the header
tank through a self opening valve. The rate of inflow of

oil must equal the outflow of water and as the flow in-
creases, the ballast4pumps 1lift the water up to the oily
water separator for disposal.

Deck.

The deck structure comprises deep plate girders with flangs
plates stiffened with delta webs. The loads from both moduls
and cellar deck are transferred by shear and bénding to the
web and collar plates around the leg section, which ex-
tends 6 m below the plate girders and passes through the
cellar deck itself. All plate thicknesses in 50 D steel areg,
with minimum exceptions, not in excess of 38 mms and ail
welding details has been established with the agreaenent of
the Welding Institute to minimise fatique damage - recog-
nised as the main parameter early in the design studies.

Discussion. with oil companies have resulted in a plate ylrder
depth of 9 m and a disposition of plant and equipment withlin
the cellar deck and cn the module deck of 17.500 tons dry

pay load. The deck weight is 5.500 tons.

The deck, modules etc. will be fabricated from Portavadie nnd.
depending on programme, can be offered up to’ the submexgeﬁ‘
structure in Loch Fyne either as deck alone, or deck piuw
cellar deck equipment or deck, cellar deck eguipment plusg
all modules. An erection procedure has been defined which
allows emblacement on the structure when it has been sulxssr-

'ged to provide a leg freeboard of 11.50 m.

A preliminary fatique analysis of the deck has been carried
out.



Tow to location.

For the structures studied the draft of the completed plat-
form with full dry payload is between 35,5 and 39,5 metres.

The minimum waterdepth throughout the tow is 45 metres (25
fathoms). In the Inistrahull section the shallows (i.e.,
less than 25 fathoms) will be buoyed.

Seven tugs are required to tow the structure ahead with two
tugs astern for control.

Total IHP required is 125.000 allowing for a fleet effect

factor of 1.2; equivalent to a tow line pull of 850 toné,

which produces a heel of the structure of 0.16 degrees and
increases the draft at the lead end by 0.2 metres.

During the tow through the Ciyde and North Channel areas, a
significant wave heiéht of 3 m with a period of 6-12 seconds
has been considered, together with a steady wind speed of

25 knots and a current of 2.5 knots.

In the Inistrahull section, waves of significant height 5
metres with periods of 6-12 seconds,; and a steadf wind speed
of 40 knots together with a current of 1% knots have been
considered.

The dynamic effect of 20.000 tons dry playload on the legs
of the structure in such sea conditions has also been consi-
dered. The moments induced at the base of the legs are
approx. 50 % of the moments imposed by the environmental
conditions on location. The deck acceleration is well below
the 0.2 g "human 1limit" laid down by Noble Denton & Asso-
ciates. ‘

The model test results carried out at Wageningen.,the Nether-
lands have been used to evaluate the performance of the struc-
ture in terms of pitch, heave and squat, to secure NDA'S appro-.
val to the tow through the North Channel on 2.5 metre air
cush.rn at a still water draft of 39.5 metres.
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Damaged Stability.

The structure's damaged stability has been considered with

the one leg  fully flooded as a result of accidental impact

by tugs, in association with a 50 kno£ wind. The structure

under these conditions has a positive metacentric height

and will develop a heel angle of 12°

Submerging on location.

1)

For the submergence of the structure itself, the maximumn
sea state in which this operation can commence can be in
the range 3-4 metres significant height. '
The submergence rate from 75 metres draft to 5 metres
above seabed level, i.e. 160 metres draft, averages 6
metres per hour. At the draft of 160 metres the submerging
will cease whilst the structure's position is checked,

‘using transporders positioned previously by the client

on the seabed, and the last 5 metres descent will be 11n1°
ted to a maximum descent rate of 6 metres per hour to
minimise the risk of lateral excursion of the structure.

‘'The lateral force causing this excursion is related to

the square of the sinking velocity.and this puts emphasis
on the need for good control of the rate ot sinking.
Similarly one must limit the velocity of the éscaping
water from below the platform to below the critical 1ii-
ting velocity of the seabed sediments to reduce unnsces-

sary scour. From the time the structure arrvives o locs-

- tion in a semi submerged 51tuat10n, the time for subwzrs

gence to seabed and to effect full penetration of the

skirts, is in the order of 18 hours.



Foundations.

The final foundation design must await the oil companies
design specification and soil survey results. One ¢f the
design studies led to the following.

.The skirt, 5.5 m deep, is part concrete, part steelyto
provide the necessary bending strength to resist the 100
year storm forces. In addition the skirt is designed to
resist autumn storm forces {20 m waves) in the ungrouted
condition and, further, it is capable of resiséing:thé
lateral excursion forces and those caused by the pitching
motion of the structure during its. submergence to the
seabed at time of instalilation. Hence dowels . projecting
below the bottom of the skirt are not required in our
design. ’

_Model Tests on Seadeck Structure with Buoyancy Tanks.

Natural heave periodé.and metacentric heights at varying
drafts are as follows :

Draft Period Metacentric Height
35 m 25 secs. 21l ™

46 m 61 secs. ' 1.31 m

70 m 53 secs. 5.07 m

90 m 109 secs. 1.05 m
146 m 127 secs. 3.69 m

Natural pitch period at wvarying drafts are

35 m 21 secs.

46 m 128 gecs.

70 m 59 secs. |
90 m 112 secs.,
146 m 76 secs.

The model tests were carried out in

a) Calm water ’
b) 3 m significant waves at 11.5 seconds significanﬁ period.

c) 5.5 m significant waves at 11.5 seconds significants periodf



All the natural periods are well above the longest wave
perind in both wave spectra which explains the quiet beha-
viour of the structure during all tests.

Compared with the model without the buoyancey tanks, the
natural period at small drafts is increased by 9 seconds

naused by the larger mass moment of inertia.

A film of the tests has been taken at 200 frames and at

24 frames per second, the model motion therefore being
1.25 tiﬁes the prototype and the model speed 9.6 times the
prototype.

Skirts are provided around the conductors to prevent loss

of ground during conductor installation.
i

Cathodic protection is provided to the skirt steelwork.

The stability of the structure is established by the

development of good contact between the base of the plat-
platform and the seabed. As it is not possible to prepare
the site adequately to ensure this prior to the platform
.emplacement the design relies on the penetration of the
peripheral skirt into the seabed with subsequent grouting
of any cavities bounded by base, seabed and skirt. The
skirt transfers from base slab level the shear forces
imposed by the environment into the soil, to such a depth

as 1s necessary to provide an adequate margin of safecty:

the grout distributes these forces over the entire base
area, prevents local shear failure of the soil adjacant
to the skirts and reduces the possibility of uneven setils-
ment due to the rocking of the structure, inducing skirt

penetration.

The maximum horizontal force imposed in storwm conditions

is 60.000 tons, the factor of safety on skirt penetraition
is ' 1.20 and a factor of safety of 2 on the soil sheax
strength caters for strength reductior arising from the

cvelic loading of the clav strata.
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The thamic submergence tests were carried out at Wageningen
at speeds of descent varying between 0.3 to 2.7 cm'per second,
whereas we shall be in practice descending the last 5 metres
at a rate of 6 metrés per hogr or—0.166 cm per'second}‘The
tests were therefore carried out between 2 and 22 times faster
than carried out on the prototype. The lateral excursions in
the model tests were minimal. ‘

FINAL CONCLUSIONS.

The development of concrete gravity structures for off-shore

platforms can be seen as a everlasting battle between steel
and concrete, as is also the case for bridges.

As there are also a few hybrid platform designs, may be one
could better speak oﬁ a battle between piled structures and

gravity structures.

\

The design, construction and installation of such a gravity
structure for the NorthSea oil fields cover a wide field.of
engineering know hdﬁ of a multi-disciplinary nature.

The designer as well as the builder have to solve many pro-
blems and to find the best solution for these problems, while
a full understanding of the problems of other disciplines and
a close cooperation between all partners of the team is
required.

By the end of this year (1978) 13 concrete gravity platforms
will have been installed in the North Sea in waterdepths
ranging from 100 to 150 meters.
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From the experience gained in fabrication and installation

in the North Sea the following conclusions can be drawn.

1) The next generation of gravity structuresshould preferably
be transported fully equipped with drilling rig and pro-
duction facilities installed. The guantity of payload,
which can be carried already during the float-out will
become a governing factor.

2) The real costs of the concrete platforms have risen to an
amount considerably higher than the original estimates,
especially bzscause of the tremendous effort in many man-
years to gain the required knowledge in off-shore engi=-
neering. )

A period of reflection has begun, which can be used forx
further systematical studies of the main problems and
evaluation of the collected observations of the already
installed platforms.

A few of the problems are the following :

TECHNICAL :

- reinforced concrete subjected to shear under combinad
- moment and axijal force.

- fatique of reinforced concrete and steel under randow
cyclic loads, "

—'thermal strains in concrete due to hydration heat and
produced hot oil.

- foundation response to cyclic loading.

ORGANISATION :

- mobilisation of a. large work force of many =kills
congested on a small area.

~ necessity for off-gite prefabbicaticn of large sauments.

- necessity of prefabriaction of piping systems.



3) In the meantime the steel engineers have found new

4)

solutions, i.e. multi-part jackets.

For locations in great waterdepths the platforms are
made of multi-parts jackets. The parts of such a jacket
can be joined first in horizontal position in sheltered
deepwater and thenas a whole structure placed or the
base section will be placed first and with piles connec-
ted to the subsoil and then the upper parts stacked on top.
The two éxamples are : .

The Exxon Hondo platform, off-shore California in 265 m
waterdepth and the Shell platform for the'Cognac'field
in the Gulf of Mexico in 300 m waterdepth.

See next page.

At the moment it is difficult to say what type the neit
generation of oil platforms will be : a gravity or a piled
one. It will depend from the developments in the required
technology and the involved costs.

A

Anyhow the design engineer must follow all the promising
evolutionary developments in every field of civil engi-
neering.

A few of them will be mentioned in the following.

a) The use of temporary buoyancy tanks of steel or

concrete, to provide extra flotation and stability
during the constructicn and instalation stages.

b) Improvement of the used materials :

- high strength concrete,

- lightweight concrete of a high strength;
use of light weight concrete in the top of the
structure will lead to a lower centre of gravity
of the structure and hence a greater floating
stability. .

- increase of tensile strength of concrete.

c) study of ice pressures and measures to reduce them,

e.g. special conical shapes.

d) development of floating structures, which do not

. have earth quake and soil problems; they are already
in use for power plants, process plants for LPG and
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Last remark : creativity and innovation are essential.

Final‘remarks.

I hope that by this lecture you have got a better insight in
the design aspects of the huge concrete oil platforms with
all the involved problems.

May be not all of you will be in a position to be active in
the design of these huge structures. Fortunately I can as-
sure you that all the techniques which have now been developed
for these off-shore structures will also be used in the design
of smaller off-shore structures in harbour facilities in the
open sea and that also in that field there are great possi-
bilities for application.
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APPENDICES.

In the following Appendices a few special subjects in connec-
tion with the o0il platforms will be dealt with more fully. The
reader, however, must bear in mind that these lecture notes

can only give the general outlines.

The Appendices are dealing with the following subjects :

No. 1 : More about calculations and foundation problems.

No. 2 : Hydraulic aspects of maritime structures

No. 3 : The design of the steel deck structure for the SEADECK
gravity production platform.

No. 4 : Steel gravity platform for Loango oil field
(Offshore Congo Brazzaville).

No. 5 : The RDL hybrid gravity platform.



APPENDIUXX No. 1

MORE ABOUT CALCULATIONS AND FOUNDATION PROBLEMS.

The main subjects to be studied in the foundation design of a

concrete gravity platform are the following :

1. Insfallation phabe af platform.
2. " Contact pra sures oetwsen structure and seabed.

Stabilicy aqalnst QIidﬂng and overturining under static
' loading.

. Settlements.
Displacements under static loading.

Dynamic analysis.

Effects on cyclic loading or materials and soil.
. Required safety factors.

@~ WS
[

In the following considerations a "typical" gravity structure
will be used. Its overall dimensions and most important loads
have been given. Ref. Fig. 1



l.: INSTALLATION PHASE OF PLATFORM.

During the installation of a platform the following parts
of same will come subksequently into contact with the sea-
bottom :

a) the dowels

b) the skirts

c) the bottom of the concrete caisson.

The dowels,which extend a few metres below the tip of the
skirts have to be designed to prevent horizontal movement
of the platform under the most severe weather conditions
expected during the installation. '

As already mentioned the purpose of the skirts is to create
a deeper foundation level, especially when the upper soil
layers consist of soft to medium stiff clay.

This soft material confined within the skirts can be left
out of the stability considerations provided the skirts are
a fixed part of the whole structure and will be designed to

withstand the forces acting on them.

The skirts will penetrate into the seabottom by ballasting
the platform with water.

The resistance consists of the tip resistance and the wall
friction.

While in the stability calculations the lowest values of
the soil strength has be taken into account, for the skirts
however the most unfavourable assumption is ' the highest

value found in the soil investigations.

When the bottom slab of the platform comes in contact with
the seabed very high local pressﬁres on the slab can occur,
especially in dense sand. It is difficult to map the seabed
with sufficient accuracy and therefore assumptions with
respect to its unevenness have to be made.



As is the case for all concrete caissons which have to be
installed on their foundation bed they can bear either on-
their centre part or on both their ends. Ref. Fig. 2,

The upper limit of the contact pressure is then the vertical
stress corresponding to the local bearing capacity failure
in the soil when the ridges are levelled out.

Recommended is a design pressure of not less than 200 tons/m2.

After placing the space between the slab and the seabed will
be grouted to get a more uniform pressure distribution.
The platforms have been equipped with instrumentation in order

to check that no overstressing will take place before grouting.

CONTACT PRESSURE BETWEEN STRUCTURE AND SEABED.

It is essential that under the maximum overturning moment
there is always a minimum contact pressure. If the joint
should open water will be sucked in and squeezed out, which
can cause erosion and possible catastrophic consequences for
the structure. Therefore pockets of free water under the

structure should be avoided in any case. Ref. Fig. 3.

STABILITY AGAINST SLIDING AND OVERTURNING UNDER STATIC LCADING.

The stability calculations are different for sénd and clay.

In most cases, however, the subsoil consists of varying lay=:a
of sand and clay, reason why the calculation can become very
complicated.

The only way then is to make many calculations under different

_assumptions.

- Sliding can take place at the seabottom, but also in a weak
layer at a lower level in the subsoil.

- In varying subsoil layers it will be difficult to establish
the most realistic slipline.



Horizontal sliding.

1) In sand; Retf. Fig. 4.

The tangent of the mobilized éngle of friction is :

The minimum angle of friction in the sand is equal to ¢
as because of the skirts and the grouting of the pockets
between base and seabottom the concrete structure proper
does not glide over the seabottom.

Safety factor : SF = tg¢/tgé (at least 1.50).

2) In clay; Ref. Fig. 5.

The resultant horizontal force will be taken by the
available shear strength in the clay.
A . T

Py

where : A : area of base

Safety factor SF = £

Te ¢ undrained shear strength of clay.

Overturning.

The stability against overturning (overstressing, of the
foundation so0il by the overturning moment caused by the
vertical and horizontal loads) can be determined both for
sand and clay with three methods

1) bearing capacity formulae,

2) sliding along sliplines,

3) finite element analysis.



Bearing capacity formulae.

The most frequently used formulae are those developed by
Meyerhof (1963) and Brinch Hansen (1970). As for every
formula the user must be aware of the assumptions they are
based on. In sand drained conditions have been assumed. This
will not be always the case; e.g. when the load is applied

in a few seconds on a large structure founded on fine sand.

Most of the time the resultant loading is excentric. The
‘bearing capacity formulae assume an effective foundation
area to be centrically loaded. Ref. Fig. 6.

The Norwegian Geotechnical Institute is on account of own
investigations and model tests in favour of the formula of

Brinch Hansen.

Sand (Overturning); Ref. Fig. 7. .

In the case of a shaflow foundation resting on a horizontal
sea floor, the bearing capacity formula given by Brinch
Hansen reads :

P_/BL = ' B N_S_ i

V/ 5y Y Y Y

PV = Submerged weight

B = Effective foundation width

L = Effective foundation.length

y' = Submerged unit weight of the sand
N# = Bearing capacity factor, £ (¢)

SY = Correction factor for shape

iY = Correction factor for inclined load.

The correction factors SY and iY can be expressed as

S =1,0 - 0,4 iY B/L

’_‘.
it

5
(L,0 - 0,7 PH /PV)



Clay (overturning); Ref. Fig. 8.

As for sand, the mobilized so0il strength can be caiculated
.by means of bearing capacity theories. The formula suggested
by Brinch Hansen is as follows :

PV/BL = C NC (1 + So = 1c)

PVA submerged weight

B = Effective foundation width
L = Effective foundation length \
Cc = Mobilized shear strength of the clay
N, = Bearing capacity factor (Nc = 5.14)
S, = Correction factor for shape
i, = Correction factor for inclined load.
PH
i, =0.5-0.5 1 - AC ! Se = 0.2 (1 - 2 1c) B/L

Since ¢ enters in the correction factor for inclined load,
it is most convenient to solve the equation by a trial and
error procedure.

From calculations there can be concluded that the minimum
soil properties for a concrete gravity structure are :

for sand : ¢ = 30°
15 tons/m2.

for clay : c

An angle of internal friction of 30° will be found in most
medium to dense granular soils. However, a required un-
fdrained shear strength of the clay equal to 15 tons/m2 is
found only in very stiff to hard clays, which means that
the founding of a gravity structure on soft to medium clay
is out of the qﬁestion :



Sliding along sliplines. .

By trial and error the most unfavourable slipline has to be
found. When this is not the case the result will be on the
unsafe side.

Further the mode of failure must be kinematically correct.

The slipline method has great advantages’when compared with
the bearing capacity method as varying properties of sand
and clay layers can be taken into account, while it is dif-
ficult to determine the average shear strength to be substi-
tuted in a bearing capacity formula. '

In sandlayers drained or partly undrained conditions are te
be assumed depending from the grain size distribution and
duration of loading; in clay layers always the undrained
conditions. ‘

In addition to the slipline analysis (general shear failure)
local overstressing of the soil must be checked (local shear
failure). This danger will be in the first instant at the
edge of the base structure.

A finite element analysis can also be used to evaluate the
stability as it indicates the loads by which various elements
begin to yield. Ref. Fig. 9.

It is worthwile to mention that the methods of analysing the
stability which have been dealt with in the foregoing will
give safety factors ranging from 1.4 to 2.4. The best pro-
ceduré is that the design -engineer uses the Brinch Hansen
bearing capacity formula and the slipline method for the
determlnatlon of the safety factor and the finite element.
analy51s to get an insight in the stress conditions in the
subsoil.



4.:

SETTLEMENTS.

Compression and shear deformation after the installation cf
the structure will cause settlements, which can be c¢alculated
by the elasticity theory. In dense sand and overconsolidated
clay these initial settlements will stop scon after the ap-
plication of the loads. Ref. Fig. 10.

However, the structures in the North Sea are during storms
subjected to wave action with their repeated variations in
horizontal and vertical loads, which cause iong term settie-
ments.

The magnitude of these settlements are difficult to estimate.
Experience from structures on land with a greét variation in
live loads indicates that they mightlbe of the same magnitude
of the initial settlements.

Calculations made for a gravity structure founded on sand and
clay with varying properties showed that the settlements in
soft, normally consolidated clay layers will be excessiva

(8 to 10 metres) reason why founding on such layers is out
of the question. '

DISPLACEMENTS.

The maximum displacements of the structure (during the maxi-

mum design wave, the 100 year wave) must be calculated in

order to judge the consequences for the stfuctﬁre, the con-
ductors and the risers. They can be conveniently. calculated
with the finite elément method. As usual some simplications
have to be made witﬁﬁfespect to the geometry and the soil
properties.



Further assumptions are :

- plane strain conditions

- so0oil to be a perfect elastic material,
modulus of elasticity E = 5000 tons/m2,
Poisson's ratio p = 0.5..

Ref. Fig. 11.

DYNAMIC ANALYSIS.

During a storm period the structure will be subjected to -
several thousands of reversed load applications of varying
magnitude. This fact was a new problem indeed as onshore
only in earthquake regions the structures are subjected to
such loads and then only during a short period.

| J
Two important questions must be answered :
a) what is the dynamic amplication factor ?
b) what will happen with the strength of the soil ?

In a dynamic analysis the dynamic response of the structure
is determined in interaction with the soil foundation, par-
ticularly for wave frequencies close to the first natural
frequency. Ref. Fig. 12.

Owing to the modern computer techniques the engineers are
capable to make the necessary very complicaéed calculaticns

of a concrete foundation structure. When the structure has

"been transformed into its computer model then it is easy tc

see thé‘fesemblance with the most simple structure : the
51ngle mass spring system. The computer model consists of

a cantllever of varying bending stiffness EI and an infinite

axial stlffness EA. The mass of the structure together. with

that of the surrounding water which oscillates with the

structure is lumped into a number of concentrated masses.



The cantilever is elastically damped at the base and the
movements there (horizontal displacement and rotation) are
subjected to viscous damping. The rotational and horizontal
spring factor Ke and KX can be approximately determined £rom
analytical solutions for the elastic halfspace. They will
also give the corresponding viscous damping coefficients.l
In addition damping resulting from internal friction in the
subsoil may be considered.

The horizontal wave force may be regarded as a_bharmonlc load
with the amplitude PO, which is dependent from the circular
frequency. For structures with several shafts the force am-
plitude will be influenced by the time lag between the peak
forces on the different shafts. The problem is even more

- complicated as also the wave direction will determine the
force amplitude and rotational oscillation around the ver-

tical axis of the structure will occur.

From the computer calculation the load amplification factors
can be determined. They have a peak value at the system’s
damped natural frequency.

In general there can be said that for concrete platfocrms the
peak values of the amplification factors will vary as fcllows

(which is important to know in order to influence them) :

- they decrease with increasing stiffness of the concrete
structure, |

~ they decrease with increasing frictional damping in the
subsoil, ‘

- they increase with increasing shear modulus ci the soil

because of the reduced importance of the geometrical damping.



About the natural frequencies, where the peak values occur

there can be said the following :

- they are practically independent from the damping,

- they increase with increasing stiffness of the soil and/or
the concrete structure,

- they decrease with increasing masses of the structure and

with rising of the centre of gravity of same.

In general the response parameters will have their maximum
amplitudes at frequencies very close to the first (lowest)

natural frequency of the structure-soil system.

EFFECTS OF CYCLICbLOADING ON MATERIALS AND SOIL.

Soil strength;

It is well known that a cyclic shear étress caused by cyclic
loading, e.g. a great number of waves, will eventually
change the shear strength of a soil. This effect will be

considered first for sand.

Every engineer knows the following example. A railway em-
bankment of saturated loosely packed fine sand can slide

unexpectedly when loads are applied suddenly by a passing

‘train. The same can be caused by an earthquake. When the

loads should ‘be.’ applied gradually, then there will be suf-
ficient .time for the water in the pores to be pressed out
and for the sand grains to achieve a denser packing and

carry the loads safely.



In the case of a storm consisting of a great number of
waves with their load cycles of varying magnitude it can
be understood that every, in a few seconds applied single
~ wave load will cause a very small local disturbance in the
packing of the sand and that the repeated application of
waveloads will eventually build up a complete disturbance
in the whole sand mass, which looses then completely its
strength or "ligquefies".

In connection with earthquake studies in U.S.A. and Japan

extensive research has been carried out, the results of
which can be used now for the evaluation of the effects of
cyclic loading on a gravity structure.

The best method is to imitate the loading exerted by a
storm with the 100 year wave in the laboratory.

First the distribution on different wave heights during the
storm can be determined (Raleigh distribution). Normally
the number of waves of various heights during the six peak-

hours will be considered.

A wave of a certain height will cause a certain shear stress
(stress level) in the soil. Many tests have to be done on
many soil samples in order to learn the effect of cyclic

loading at various stress levels.

In sand the effect of cyclic shear is studied by measuring

the excess porewater pressure built up. If the total stres-

ses are kept constant and the porewater pressure increases
the effective stress and thus the strength must decrease.
Failure will take place when the effective stress have been
reduced so that the strength has Become equal to the applied

cyclic shear stress.



]

A typical test result from a dense sand sample which has been
subjected to cyclic shear stresses in a shear apparatus is .
shown in Fig. 13.

There can be concluded  that the porewater pressure increases
practically linearly with the.number of cycles until failure
occurs. The strains are small and elastic during nearly the
whole testperiod.

From such a test the parameter B can be defined which expresses

the amount of build up porewater pressure per load cycle :

1
B == . == . 100 %
Gc NL
Avu : excess porewater pressure at moment of liquefaction.
§ . : consolidation stress

N; : number of load cycles at moment of liqguefaction.

By running a number of cyclic shear tests with a different

stress level TH/GC the porewater pressure build up per
cycle, B, can be obtained for different stress levels.

From these values of B and the storm data the total increase
in porewater pressure during the storm can be determined.
See the table in Fig. 14.

The real conditions of the gravity structure must be imitated
as much as possible, that means that the stress history of

the sand has to be forecasted

installation during the summerperiod and a few small

storms before the 100 year storm.

This can be effected by running several hundreds of cycles'

at a low stress level. e.qg. TH/oé“= 0.04 and letting the

sand drain before the real test is run.



It is useful to know that the soil will densify under the
storms and that the effect of cyclic loading will decrease
with the time and the safety factor will improve. Further a
certain drainage during the storm period will take place.

Effect of cyclic loading on clay.

In this case the strain of the clay is the basic parameter.
Before the clay samples are tested in the Laboratory they

are first consolidated to the actual field stress, that is
the soil pressure due to weight of the effective overburden
plus the submerged weight of the structure.

The samples are squected to cyclic horizontal shear stresses
at a certain stress level and the strain is recorded as a

function of the number of cycles.

In the diagram of Fig. 15 the lines of a certain constant
strain have been indicated for different stress levels and
number of cycles. A stress level is given by the ratio

/

in which 1 represents the cyclic

Tc'yclic Tfailure’ cyclic

horizontal shear stress and T the undrained shear

) failure
strength.

In the same diagram the total strain accumulated during a
storm can be determined from the storm data (wabe[height
distribution) and the shear stresses corresponding with the
waveheights.

The last step is to find the corresponding reduction in
shear strength for the above calculated total strain accumu-
lated during the storm. A typical result of such a labora-
tory test is given in Fiq. 16. In the final stability cal-
culation this reduction in the shear strength of the clay
caused by cyclic loading should be taken into account.



The reader should not forget that the knowledge of the effects
of cyclic loading on sand and clay is based on studies per-
formed during the last ten years and that still much research

work has to be carried out.

REQUIRED SAFETY FACTORS.

The determination of the safety factors for offshore struc-
tures is a matter of great importance.

They should depend on :

1) the scope of the soil investigations,

2) to what degree of accuracy the environmental loads
have been determnined,

3) to what degree of accuracy the calculations can be
carried out,

4) available experience,

5) matters of economy and risks.

' The choice of the design soil properties from the laboratory

tests is véry much subjected to the judgement of the soil
engineer. A somewhat conservative approach is usual. Anyhow
it must be avoided that too much safety has been already
included in the .design soil properties.

The required safety factors have been given in the already
mentioned Rules and Recommendations, issued by the autho-

rizing governmental and scientific Institutes.
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Main Sdbwiecés in stability ealculations

of a gravity type oil platform.

tnstallation pﬂcxse.

\

Contact /bressures belween structure and seabed.

Stability against sliding and overturning
under static Ioadi’ngs.

Settlements.

Dr’slb/acerrpenz‘s under sitatic loadings.
Dynamic analysis.

Effects of cy

clic loading on soil and
materials, ' '

. Required: safety factors.

Fig. 1: A typical structure with
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Fig. 2 : Com‘acf pressure  on vneven seabottom.
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Bea ring capacity formulae
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gearing capacity formulae
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* Fig. 10: Se’/'/"z”emenfs to be consio[ered. ~
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ray. te s PDynakmiC analysis  of
cyclic loading.
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Fig. 1&: C‘ycc’:‘c loacl:'mq of Sand.
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Cyclic loading of clay_
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APPENDTIZX HNo. 2

Hydraulic aspects of maritime structures.

The hydraulic aspects of maritime sfructures have become consi-
derably important since for the off-shore structures the tempo-
fary stages of towage and sinking are most of the time the
governing factor.

Therefore the influence of the environmental conditions {wind,
waves, current etc.) have to be studied. Further the knowledge
about the behaviour of vessels (floating structures) in the sea

is indispensible.

A general trend in most structures is the increase in dimensions,

not only because of the heavier tasks to be performed (heavier
4 -

loads), but also because of the increase of the waterdepth and

the considerably more severe environments (North Sea).

Because of that increase in dimensions the structures will become
relatively more elastic and their motions more complex., Efficient
control of these motions is extremely difficult. E.g. the big oil
tankers. ‘

For a floating structure its spring factor for a certain motion

(relation between reaction force and displacement from an equi-
librium position) is important. Every floating structure can
have six compoments of motion; Ref. Fig. 1.

To ensure the stability of a floating structure the reaction
moments must be positive to counteract the lateral moments, that

means that the metacentric height MG must be positive and suf-

ficient. Ref. Fig. 2.

E.g. pitch (rotation around the Y-axisj will occur curing the
sinking procedure of structures such as caissons, gravity
structures, jackets and jack ups. During that procedure the sta-

bility must be checked constantly.



A floating structure has a certain mass. Not only the mass of the
structure itself must be taken into account, but also that of a

certain mass of entrained water, which gives the virtual mass

(mass of structure plus added mass of water).

According Newton's Law (F = M a or a = %) the. acceleration of a
body will be smaller when - for a given excitation force F -

the mass increases.

Every structure has to be designed in such a way that it has a

minimum response to the excitation forces, which can be achieved

by an optimal combination of the reaction forces due to the mass
and the spring..Such a mass-spring system can be characterized by
its natural frequency at which the structure will oscillate after

a small disturbance from its equilibrium position.

First the theory will be given about a single mass~spring system,

as a good insight in same is of fundamental impbortance.

§

Consider a mass m with one freedom of displacement. Ref. Fig. 3.

The mass is connected with the foundation by a spring with a
spring stiffness K and a viscous damper with a damping factor c.

The system is loaded by a force F (t).

For a certain displacement x the following loads are acting on
the mass : +F (t), the resistance of the spring -Kx and the

[ ]
viscous reaction force -cX.

Condition of equilibrium : X o dx
.. X =dE

F (t) - kx - cX=mX . ¢

X = dt?.

OF Mx + cX+ kX = F (t).
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The soluticn of above differential equation consists of :

1) the solution of the reduced equation, in which F (t) = 0;
this is the free oscillation of the system.

2) the particular solution, depending from the locad F (t).

The response of the system depends from the load and its own
free oscillation.

Free oscillation without damping.

Equation m¥+ Kx = 0

.. K
or X+ X

0

The solution is the harmonic oscillation :

3IR

X = A cos wt + B sin wt, in which w =
From this : i = - A sin wt + B cos wt.

The factor w is the own or natural frequency of the undamped

system.

The factor A and B can be determined from the boundary

conditions :

At the beginning t=20 :

displacement : x(o) = X,
velocity : x(o) = io
Thisygives : A= Xo and B = io/w

Final solution :X =

cos wt +-, sin wt.
Xo Xvé)

This can also be written as a single sinus function with ampli-

tude C and phase angle ¢.

The motion X can be considered as the projection on the vertical
from the vectors A and B, which rotate with the constant speed w,
Ref. Fig. 4. '



The sum of these projections is-equal to the projection of the

vector sum of both vectors.

Further : C = Va2 + B? \/:C +H

Projection of C on the vertlcal : = C sin (wt + ¢),

X¥

in which : ¢ = arc tg % = arc tg

Jo.

The time, during which vector C makes one rotation is céiled the

natural period and can be determined from :

wT=21 > T=2",
- W

The number of rotations per unit of time is called the natural

frquency and is equal to :

Dimension : Cycleé’per seconajor Herz (Hz).

As an examole of a superimposed oscillation the oscillation

caused by a harmonic varying loading\wighout damping . ;(c = o)
will be dealt with in the following.Loading : F (t) = Fo sin Qt.

( F_ : Maximum amplitude of force F (t)
(
Q

: circular frequency - — @ ~s

The frequency is equal to : f = %ﬁzos

‘The diff. equation for a single mass-spring system without
damping is ' '
ism.s o . . mX+ kX =F_ sin Qt

Voo -

[P



The solution consists of two parts :

1) that of the reduced diff. equation, the already dealt with

free oscillation Xg with its two constants Xo and w,

2) that of the particular solution Xp' which is determined by
the loading F (t).

The total response is : ¥ = Xg * xp.
In this case of the harmonic loading only the particular solu-
tion needs to be taken into account, as the free oscillation

determined by the conditions in the beginning will be normally’

damped out quickly.

The load F (t) Fo sin{lt gives as particular solution

X(t) Xo sinﬂt.

Substitution in the equilibrium condition

-— 2 —3
¢ m Xg * K Xo FO
Fo
Hence : amplitude Xo = T =—Oo%"
F

- O/K -
Ko™ T7=07762

=R

Using w? =

Between the input F (t) and the response ¥ (t) the following

relation can be defined :

x(t) = H (R) F (t)
and also XO = H (Q) Fo

Function H () is called the response function.

Further F (t)

L) = yK(m

F
O

and )(ol= V() 7 =V (R) Xgt

Function V () is called the"amplification" factor, which gives
the ratio between the amplitude)(O and the static displacement

Xo K y(t) _ 1 .
= = —5Z ra
Xot F (t) 1 -7/




For Q/w = 1, that means when the frequency of the loading is
equal to the natural frequency of the system the displacement

will become infinite.Thisis called "resonance". Ref. Fig. 5.

Example of a single mass-spring system; Ref. Fig. 6.

A pile fixed in the subsoil, massless, free length %, bending
stiffness EI.

At the pile top is a mass M, which can only move in a direction
perpendicular to the axis of the pile. For '‘a horizontal force

at the piletop P the dispiacement will be :

. B’ . _ 3 EI
6 = ﬁIg from which P = '-TT— Q.
. . 3 EI
Springstiffness : K = g
i . - sk _ ,3 ET _ EI .
Natural frequency : w = /m /5&?— = 1.73\/ =%

For two reasons it can be desirable to change the natural

frequency of a structure or a vessel :

1) For a certain value of the natural frequency the continuous
' disturbances caused by the operation activities can result

in such a continous motion that the operation is hampered.

2) In case the excitation force has a fregquency nearly equal to
the natural frequency of the structure amplification of the

motion (resonance) is generated.

In case the natural frequency has to be adapted because of one
of the above reasons either the mass of the structure or the

spring factor can be modified.

A few examples.

- A.ship berthed to a quay can have surge notions (parallel to
the front of the quay)or sway motions(perpendicular to the front)
caused by passing-ships or internal frequenciesof the harbour
basin. The mooring line configufatibn‘ahd‘espacially its spring
constant are of great importance.

When the configuration is too stiff the mooring line forces will
be very high, while in case of a too soft configuration great

movements of the ship have to be accepted.



In case of a floating pile rig it must be avoided that during
pile driving the natural frequency of the heave of the pontoon
corresponds with the frequency of the motion of the hammer. When
necessary the rémedies are :

a) change of the added mass of the pontoon by stability fins or

redistribution of the underwater volume. Ref. Fig. 7.

b) change of the frequency of the excitation forces.

- When a crane ship is erecting a module and this load is sus-
pending in the ropes anyhow the natural frequency of the crane
pontoon must be out of the range of the natural frequency of
the load at any length of the rope, otherwise an excessive roll

will hinder the operations on board. Ref. Fig. 8.

- When the piles of a jetty have been driven they have to be
braced immediately, otherwise they will break at the seabottom
sooner or later by resonance with the waves. It is amazing how
the natural frequency changes when two piles are connected at
their top by a simple bracing and then they are out of danger.

The afore mentioned problems can become very difficult to solve
especially when the influencing factors :
added mass and spring factor are difficult to determine and

varying with the time.

In the case of a sinking oil platform due to non-linear spring
forces movements at all magnitudes of frequencies (sub and super
harmonics) will be generated,thus different to the natural fre-
quency. The problem can become even more complicated as the natu-

ral frequency will also change with the amplitude of the mctions.



The calculation of waveforces exerted on a floating or a fixed

structure has become so complicated that a design engineer can

better leave this subject to an expert.

Waves can appear in many forms, Ref. Fig. 10. Only waves generated
by wind will be considered in the normal maritime structures.
Although these waves have a random appearance there has been dis-

covered statistical laws. (Raleigh distribution).

The wave loads can be determined experimentally by measuring the
forces exerted on the structure when this is kept fixed in a wave
field. \

For the analytical determination several methods exist, each
method being specially adapted for the kind of problem depending
on the dimensions and configuration of the structure and the
seaconditions. The total load, local loads or pressure distribu-

tion can be determined.

The forces exerted by a current on a structure can be considered
as generated when the structure moves with a certain speed

through still water.

It is worthwhile to know that dynamic forces can be generated
by a current e.g. by the shedding of vortices. Ref. Fig. 1li.
When the vortices are alternating great vibrations of the
structure are the result. Further large peak forces in the drag
will be introduced, but also the average drag will be greater
than in the case of symmetric shedding of the vortices.

Ref. Fig. 12.
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APPENDIX No. 3

THE DESIGN OF THE STEEIL DECK STRUCTURE FOR THE SEADECK
GRAVITY PRODUCTICN PLATFORM.

In the following the design of the above steel deck will be

dealt with as it is significant for three reasons :

a) its enormous dimensions, which are only found in the
very large steel bridges,

b) the legs and the deck constitute structurally a portal
frame, which means that the efficiency of the knee joint
is of the greatest importance,

c) all has been done to eliminate potential fatique.

The concrete legs are connected at their top to short steel

legs which frame into the steel deck structure. Ref. Fig. 1.

The primary structure of the deck consists of eight deep plate

girders which contain the cellar deck and which directly sup-
port the modules on the production deck. The cylindrical steel
upper legs extend through the depth of the whole steel deck

and finish at the level of the production deck. The eight plate
girders transmit the loads directly into the legs. Ref. Fig. 2.
The d;cﬁ ;tructure which carries the loads has alsotthe function
of portal beam and must consequently resist the aigémic,wave
induced sway forces of the whole structure. Because cf headroom
requirements of the cellardeck the deck beams are very high and
consequently stiff, reason why heavy shéar Idads are attracted
when the structure is deforming in the sway mode. )

The choice of a plate girder has been made out of a great number

of solutions e.g. truss, box girder and plate girder.
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A truss has been rejected, because of :

a) a welded truss is inherently prone to fatique.
b) the high shears to be carried are a too great problem

for trusses. ,
c) because of the large forces in the members thick and

special steels are required.

The box girder, so attractive because of its great torsional
stiffness, presents severe problems in shear lag in the flanges

near the supports.

The plate girder had the following advantages :

a) they can be positioned in a widely spaced support grid
on which the modules can be supported directly.

b) the wide grid spacing lends itself favourably to an
efficient arrangement of the members at the nodes.

c) plate girders are the cheapest to fabricate. '

The choice of the delta flange arrangehent is significant. The

advantages are :

a) the stiffness of the flange against both lateral and
vertical bending and torsion is considerably increased,

b) large flange area is possible with maximum plate thick-
ness of 35 mm, )

c) with such a stiff boundary the structural efficiency

of the web is higher.

The web has been stiffened vertically and horizontally. /

Ref. Fig. 3.

Tbe most difficult detail was that of the leg-deck knee joint.

Ref. Fig. 4.
The leading principle was to achieve the shortest load paths.

Flange forces from the deckbeams are transmitted to the leg
cylinders by a pair of external horizontal diaphragms. The shear
webs pass directly into the leg cylinders, sothat the cylindefs
form part of the shear path through the knee.



TwoO ouﬁéf main beams are at such a spacing that they pass at a
little distance from the cylinder. .

The wébs change direction before meeting the cylinder, sothat

a clear separation of the lines oflthe webs from the lines of

action of the flange forces is acheived. The result was a very

simple solution.

Further advantages are :

a) Because the two horizontal diaphragms are external to the
legs there is a clear uninterrupted space for vpipework
and access.

b) The flanges flow smoothly arcund the cylinder, sothat

joint problems nave been avoided.
A few details are significant :

a)' The delta section of the plate girdef flanges has been
tapered out just before the knee to avoid the problem
of carrying axial lcads through the webs at the inter-
section point.

b) The webs of the internal plate girders meet at a
Y-shaped welded joint.

By the introductiocon of a small, specially made,extruded
steel section the unfavourable fatique features of a
welded joint could be avoided at this very dangerous’

point.

As the steel superstructure has to accommodate extensive eqguip- -

ment and piping the requirements of penetrations for men's

access and pipes have been considered from the beginning as

one of the primary design considerations.

Special studies have been made of the reinforcing of these pene-

trations with respect to buckiing,ultimate strength and fatique.

One of the conclusions was that to keep the stress concentra-
tions down to 'an acceptable level with respect to fatique all

penetrations should be kept as nearly circular as possible.
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Although the Seadeck design inccrporates only conventional
weldings details and plate thicknesses, which are covered by
current rules, there is not yet a code of practice which gives
recommendations for the design of stiffened plates and shells.
Such a code should incorporate limit state design in view of
.the increasing use of p;obabilistic analysis in off-shore
design and requirements for stiffened plates and shells as

existing codes vary widely.

The analysis for strength and fatique consisted\of :
" e global static analysis,
o finite element analysis,
+ dynamic analysis,
+ fatique analysis, thereby using both a deterministic

regular wave train and a spectral analysis.

All above analyses are for the specialists indeed.

It is worthwhile to mention that the natural frequency of the
structure is between 3,5 to 4 seconds, depending the soil

conditions and that in that case the dynamic effects are small.

Reference :

"The design of the deck structure for the Sea Platform Construc-
tors (Scotland) Ltd. gravity production platform" by
P.J. Clark and J.M. Dawson.

Design and Construction of OFF-SHORE STRUCTURES®,
Paper 1,

Proceedings of the Conference ' A
held in London, 27-28 October 1976,

The Institution of Civil Engineers, London, 1976.
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APPENDIX No. 4.

STEEL GRAVITY PLATFORM FOR LOANGO OIL FIELD (OFF~SHORE CONGO -
BRAZZAVILLE) .

Designed by Technomare, Venice, Italy.

A short description will be given of above design because of

~the following reasons :

a) to show that the use of concrete is not required for
a gravity-type oil platform,
b) to show the cutstanding and ingenious aspects of this

design.

The patent illustration is shown in Fig. 1.
This new and very sophisticated design is suitable for a wide
range of waterdepths (up to 200 metres), sea conditions and bottom

properties. Ref. Fig. 2.:

The main structural components are from bottom to top :

the triangular base with its three cylinders, the hexagonal tower
and the deck. Ref. Fig. 3.

Each cylinder is divided in four separate compartments to provide
sufficient stability in case of damage during towing and sinking
operations. Each cyclinder has at its base a wider foundation pad.
Ref. Fig. 4.

The most important feature is the use of flotation tanks (the

steel cylinders at the corners of the base structure) as an
integral part of the structure. In ccmparison with the traditional |
steel jackets which are pinned to the seabottom by driving piles,

this new concept has evident advantages :

a) elimination of foundation piles and related costly off-
shore operations. ‘

b) the integrated flotation cylinders at a great c.t.c.
distance provide easier towing and sinking and increase

final stability after installation.
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c) especially suitable for rocky subsoil.
d) the adoption of three foundation pads instead of a
continuous foundation slab minimizes the effect of

soil uneveness and differential settlements.

Further basic criteria were :

a) standardization of main structure for all types of
platforms.

b) typical conventional fubular space frame.

c) provision for prefabrication in large structural blocks
to facilitate final assembly in floating condition.

d) frame geometry gives greater flexibility in order to
meet unusual operative requirements e.g. in cooperation

of slanted conductor pipes.

Owing to the many new aspects included in the design and to the
lack of standards and regulations the theoretical analysis and
the model tests performed have been extended far beyond normal
practice.

As for every platform the four stages of fabrication and assem-
bling, floating, sinking and on-bottom stability have to be
studied thoroughly. Especially fatique may not be forgotten.

References :

l.: "Design analysis and construction of the Loango steel gravity
platforms"”,

by C. Alloni, A. d'Agastino and R. Priarone. .
8th Off-shore Technology Conference, Houston 1376,
Paper OTC 2437.

2:: "Design, construction and ‘installation of the Loango steel
gravity platforms", A
by D. Lalli, Technomare, Itaiy.
Design and Construction of Off-shore Structures Conference
held in London, 27-28 Oct. 1976.

The Institution of Civil Engineers, London.
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APPENDIX No. 5

THE RDL ( Redpath Dorman Long) HYBRID GRAVITY PLATFORM.

A short description of the design of this platform will be
given in the following as this unique design has several
advantages above the already described concrete gravity
~platforms.

A thorough study of this design is a good lesson for every

design engineer; then he will learn :

é) how to evaluate and to use the good gqualities of
each type of material and structure and to make the
best combination of them, )

b) how to prevent that temporary conditions will
become governing in the dimensioning of the
structure,

c) how to get the lightest structure possible, which
exerts smaller loads on the subsoil and is conse-

quently suitable for more locations.

The battle of the North Sea is a battle between a pile sup-
. ported steel jacket and a concrete gravity platform. The RDL
hybrid plétform is a combination of the "jacket"type design
for the main structure and the "gravity" type design for the

installation and founding on the seabed.

The steel jacket is the best solution for the structure as it
has less exposure to the wave forces; the concrete foundation
is the best solution to avoid pile driving during the instal-
lation period and to reduce th§ off-shore installation time

to a minimum. Ref. Fig. 1.
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Strength and stability during the temporary conditions have to
be checked and if necessary improved; in the RDL hybrid design
that has been done by adding steel buoyancy tanks.

The steel structure from deck level to the top of the founda-

"tion raft is in principle a conventicnal tubular steel space
frame. The construction method developed by RDL (Ref. ¥Fig. 2

and 3) permits the major part of the construction work to take
place at a low level until the structure is raised in two halves
into vertical position and then, as a complete tower, slid out o©n
to the top of the foundation raft. The feature of this design is
that the tower can be as light and economic as possibleg as the

final conditions and not those during construction are governing.

The foundation raft is a concrete structure, which can carry

the loads of the steel tower and spread them over a sufficiently
large foundation area to satisfy the foundation engineering
requirements. It is a simple, rather shallow square with a

large square central hole, subdivided into smaller compartments

by division walls.

The wave forces on the whole structure are considerably less
than those on a conventional concrete gravity structure with

the consequence that greatly reduced soil stresses are imposed
on the foundation soil. . )

The third typical part of the whole structure are the buoyancy
cylinders. The light,concrete foundation raft has been designed
to resist only the external hydrostatic waterpressufes during
floating and not those during the immersion. Further the
spructure is unstable as soon as the concrete raft has disap-

peared under water.
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The bucyancy cylinders have been arranged in eight groups of
seven cylinders éach. Ref. Fig. 4. The total buoyancy of the

56 cylinders is in excess of the submerged weight of the com-
plete structure at tow-out.

This means that the foundation raft car be fully flooded (in-
ternal and external pressure equal), reason why the raft can be
designed for a greatly reduced hydrostatic pressure.

The height of the buoyancy cylinders must be such that the

floating stability during all stages of immersion is sufficient.

Shear keys on the soffit of the raft have also been designed

to resist horizontal loads and further "also skirts for scour
prdtection. A great advantage of the hybrid structure is that
the shear keys and skirts can be much smaller than those of the
much bigger conventional gravity platforms. The greatest advan-
tage however, is that they can be fixed to the soffit of the
raft at a later stage, when the structure is floating in deep
water.

The consequence is that construction at the construction yard
and then along the quay wall is easier and requires less water-
depth. Even the design of the shear keys can be done in the

last stage.

The buoyancy cylinders are from steel in order to achieve maxi-
mum buoancy for a minimum of structural weight. Concrete cylin-
ders would lift the centre of gravity of the whole structure

too much.
‘The buoancy cylinders as well as the concrete raft can be used

for o0il storage.
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Summarizing :

the hybrid can be divided into three distinctive parts :

the steel tower, the concrete foundation raft and the steel

buoyancy cylinders.

The first two elements can be designed for their permanent

requirements after the installation of the whole structure.

The third element provides only floating stability and pro-
tects the foundation raft against excessive water pressures
during the sinking procedure. After installation the buoyancy
tanks could be better removed to reduce the wave forces on

the structure.

When fully éubmerged the buoyancy cylinders provide the re-
quired floating stability by lifting the centre of buoyancy
above the centre of gravity. Therefore they should be as

light and as tall as possible.

The following table is very interesting as it gives a compa-

rison between a steel piled platform, 3 types of hybrid

~gravity platform and an all concrete gravity platform.

Ref. Fig. No. 5.

The considerably less foundation pressures and material

quantities are significant.

Reference

F.

J. Hansen and L.C.F. Ingersley,

"The case for a hybrid",

Design and Construction of Off-shore structures Conference held
in London, 27-28 Oct. 1976. -

The Institution of Civil Engineers, London.
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SOME RECENT RESEARCH ON THE BEARING CAPACITV ,
OF FOUNDATIONS - CL

GEORGE GEOFFREY MEYERHOF®

AUSTRACT

The fiest part of the paper summarizcs the
results of recent research on the bearing capa-
city of spread foundations of various shapes

L ander acentral vertical load and omittines the.

clicets of foundation depth, eccentricity and
inclination of the load. Slmplc formlac have
been derived for nse in practice and their
application to the design of rigid and tlexible
forndations is brielly indicated,

The second part of the paper discusses the
bearing rapacity of single niles under vertical

and inclined loads, The bearing capacity of

piled fonndations and frec-standing pile groups
is antlined, and the resulis of model tests on
pile groups under central and eccentrie loads
arc briclly avalysed in relation 1o some prob-
lemis in practice.

SOMMALRE

La premidee partic de cat article présente
un résumé des recherches récentes axdeutées
sur la force portante des fmul.mous supers
ficielles de différentes formes soumises 3 une
(.hnrgo centrée verticale; clle deanc aussi un
exposé des cffets résultant de Ia pmfnn(.cur
des fendations, de l'excentricit¢ et de Vobli-
quité de la charge. Dex formules aunplcq y
sont dérivées pour I'emploi dans Ia pradique,
ct Uapplication de ces formules au caleul des
foudations rigides et flexibles est bridvement
expliqud,

La deuxitme partic discute de la farce

portante des pieus simples ;.mmn: & dos |
‘h.lr;.cs verticales ot Obh(]llt." I.a force por-©

tante des fondations sur plcux ct des grotipes
de picux isolés y est traitée; les résultats
d'essais sur modtle réduit de groupes de
picux soumis A des charges centrées et exceil
trées sont analysés bricvement en rapport
avee quelques problimes pratiques.
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Twenty years have passed since Terzaghi (1943) published his well-known
bearing capacity theory, which with his carlier consolidation theory of clays
and later settlement analysis of sinds led to a better understandin of the
fundamentals of foundation behaviour, {Inder this stimulus the study of the’
bearing capacity and settlement of foundations in the ficld amplified by
laboratory research has resulied in a more rational '\pprmch to foundation

design, and some rescarch in the subscquent decade has been discussed pre- -

viously (\Ir.)cnhof, 10530). During the past decade much further progress

has heen made in foundation engineering, and within the limits of this paper.
only some rescarch on the ultimate bearing c.\p:\cnty of foundations will be

sunmarized. An attempt will be made wo indicate the rc.lntxonshxp of this’

research to earlier work and its npplxmhon to some problems in the design™

of spread and pile foundations.

SrREAD FOUNDATIONS

The, ultimate bearing capacity of spread foundations on uniform soils can,
generally be estimated with sufficient accuracy on the basis of plastic theory,
.and the theoretical relationship can be represented by (I’Lr..aglu. 1043):

ay’ q = Q/BL = ¢N, + 4DN, + yBN,} L

*Head, Departiment of Civil Engineering, and Director, School.of Graduate Studies, \lov
‘h-ou.x lcchmcal College, Halifax, Nova Scotia,
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where B = width of foundation, D = depth of foundation, L = length of
foundation, ¢ = apparent cohesion of soil, v = effective unit weight of sail,
and N, N, and .V, are bearing capacity factors which depend mainly on the
angle of internal friction or shearing resistance ¢ of the soil,
The theoretical bearing capacity factors for a shallow horizontal strip
{foundation under a vertical load are (Prandtl, 1020):.
Ne= (Ng=1)coto

.\rq = of tan ¢ 0\.9

2) and, approximarely, {Meyverhof, 10610)
Ny = (N, = 1) tan (1.1¢)
where N, = tan? (3r 4 1¢). ‘

The bearing capacity factors for strip foundations and the pardy theoretical
and partly semi-empirical {actors for circular or square footings (Meyerhol,
L1931 and 1961a) are shown in Figure 1. Theoretical bearing capacity factors
for rectangular foundations with a side racio of B+L are not yet available, but
they can be estimated by interpolating between the lactors {or strips (8 ‘L =0)
and circles (B8/L = 1) in direct proportion to the ratio B/L, Alternatively, the

* bearing capacity factors for rectangles can be obtained by multiplying the
factors in ecquations (2) for strip foundations by the corresponding empirical
shape factors -

‘ se = 1+ 0.2N,B/L
(3) S = 5y =1, (¢=0)
and se="8, =14 0.1NB/L, (¢ > 10°)
with symbols as before.

It should be noted that for large values of the angle of internal {riction
(¢ > 30°) the experimental factor Ny for circular or square founditions is
smaller than that for strip foundations, whercas the opposite result is expected
from Bearing capacity theory. As shown previously (Meyerhof, 19061), this
difference can be explained by the influence of the intermediate principal
stress, which in the plane strain condition under strip foundations raises the
experimental bearing capacity for large friction angles considerably above the
theoretical value. While triaxial compression tests can, thercfore, be used to
determine the shear strength parameters for circular or'square ioundations,
plane strain compression tests should be made to determine the corresponding
parameters for strip foundations, when good agreement between the estimated
and observed bearing capacities will be obtained.” -

For rectangular foundations the friction angles ¢ can be interpolated between
the plane strain and triaxial values in proportion to the side ratio B/L of the
foundation. Since the angle of internal friction in plane strain compression
tests is roughly 10 per cent greater than in triaxial compression tests {Bishop,
1901; Bjerrum and Kummeneje, 1961) the friction angles for rectangular
{oundations are roughly given by

(4) ¢, = (1.1 = 0.1B/L)¢, ‘

. 2 . T P
where ¢, = angle of internal friction or shearing resistance from triaxial come
Pression tests,
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If the soil and ground-water conditions vary beneath a foundation, ic
average values of the effective unit weight, apparent cohesion, and {riction
angle of the soil within the failure zone should be used. This zone extends
from ground level to a distance below the base of about the foundation width
for circular or square foundations and up to about twice the foundation width
for strip foundations. In the casc of stratificd materials having widely dificrent
soil properties, the bearing capacity can.roughly be estimated {rom the
maximum vertical stresses at the interiaces between the layers (Terzaghi and
PPecls, 1048) since more cluborate recent procedures on the basis of composite
failure zones have not yet been sufficiently developed for practical use.

While the simple beitring capacity factors in equations (2) neglect the
shearing resistance of the soil. above Toundation level, the corresponding

18



merease of the bearing capacity can be estimated from depth factors by
which the individual factors have to be multiplicd (Skempron, 1031 Hansen,
1953). For practical purposes the {oliowing expressions, which correspond Lo
approximate lailure surfaces and many test results (Meyerhof, 1051, 1053),
are sugeested for depths less than the widdh of the foundation:

s’ de =14 02VN.D/B
(3) dy = dy = 1, (¢ =0)
1 and  d, =dy =1+ 01VND/B, (¢ > 10°

aith symbols as before.

As the depth of the foundation increases, the depth factors increase at a
deereasing rate and approach a maximum value which can be used for an
estimate of the peint resistance of piles, as shown below,

Foundations of building frames, retaining walls and similar structures are
generally subjected to eccentric and inclined loads, and these loading con-
ditions can substantially reduce the bearing capacity of foundations. In order
to allow for the cccentricity ¢ of the resultant load R on the basc of u fouadation
of width B (Figure 2), it was suggested (Meyerhof, 1 .',.".a) that an cffective

AN ANVAY

Approx. Failure Surtace }‘__ 5" __l se z.._

Fuoeke 2. Base under Eccenteie {achaed Load at Failure

- foundation width B’ is used in equation (1) and thlS widch is cwm. the distarce
of the load [rom the toe of the {oundation, i.e.

(li) B =5 -

Detailed model tests have shown that this procedure is on the sate side. The
experimental effective width is between the abeve-mendioned value and the
\ndth estimated from the conventional contact ‘pressure distribution (trape-
Zium or triangle), which can be expliineal theoretically by more accurate
failure zones (Flansen, 1953). Fora double eccentricity of the load an effective
contact area can be determined in such a way that its centre of gravity coine
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cides with the resultant of the load. In this conncciion a straight line of
rotation pcross the base is required as the boundary of the effective contact
area, but an approximate rectangular area of an effective width B’ and effective
length L’ based on equation (6) in both directions is sufﬁcxently accurate in
practice.

The influence of inclined loads on the bearing capacity of spread foundations
cain readily be taken into account by using inclination factors, which have
been deduced from more exact calculations (Schultze, 1952; Meyerhof, 1953a).
In this connection the influence of the iateral soil resistance on foundations
below the surface is particularly effective. For rough foundations the vertical
comiponent of the bearing capacity under a load inclined at an anglé of «

_with the vertical (Figure 2) can be approximated by the following inclination
factors (Meyerhof, 19506b):

,' Gy =i, = (1 = a/90°%)
) { and . v = (1 = a/¢)%

The vertical component of the bearing capacity in the general case of
eccentric inclined loads is, therciore, approximately,

® g = Q/BL' = diicN, + digyDN, + diyyB'Ny-}.

Model loading tests have shown that, as the inclination of the load increases,
the bearing capucity of square foundations approaches that of strip founda-
tions and the difference is negligible when failure occurs by sliding, as would
be expected. Morcover, for a given inclination of the load an inclined founda-
tion with a base normal to the resultant load gives a greater bearing capacity
than a horizontal foundation (Meyerhof, 1053a), and inclined bases are there-
fore preferable for foundations of arch bridges. The theoretical relationships
for the bearing capacity of inclined foundations are found to be similar to
those for foundations located on the face of a slope or near the top edge of a
slope (Mecycrhol, 1957). The theory indicates that the bearing capacity of
such foundations decreases with greater inclinations of the slope, especially
for cohesionless soils, while for foundations on the top of clay slopes the
bearing capacity decreases also considerably with greater height of the slopc.
and is frequently governed by overall slope failure.

In order to resist an eccentric inclined load, the foundation will meve and
tilt sufficiently. At failure the necessary displacement in the direction of the
load is approximately 5 to 20 per cent of the foundation width and the angle
of rotation is about 1° to 5° according to the reiative density or stiffness of
the soil and the depth of the foundation. The influence of these relationships
on the behaviour of structures is particularly important for statically indeter
minate {rames, bridges, and the lower storeys of muiti-storey buildings. Model
and full-scale tests on steel frames have given valuable indications and showed
that the customary foundations can generally be considered as hinged bases
and for fixity conditions cxthcr wide or deep foundatxons are required (Meyerhof,
1060b).

If the stiffness of the foundation is small in relation t. the stifiness of the
sgil, then the problem of flexible elastic foundation slabs obtains; here calcula-
tion is difficult except under simple conditions. In practice one frequently
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. uses, thercefore, o uniform contuct pressure distribution or the method base
on the modulus of subgrade reaction (Terzaghi, 1913). Kecently the ultmate
strength design has been extended to this vise and o theory has been develaped
to estimate the load-bearing capacity of pavements and foundation slubs
(Meyerhol, 15626), In this way relatively simple solutions {or the ultingne
load under various loading conditions and slub sizes have been olbtained., Uhe
proposed method can be used for both the assumption of a modulus of sub-.
cgrade reaction and a modulus of deformation of the soil, and is confirmed by
the results of loading tests on large slabs and model tests under concentrated
loads.
Piri FOUNDATIONS

The beariiyg capacity of a single pile is the sum of point resistance and skin
friction, both of which depénd on the properties of the soil and the charace
teristics and method of installing the pile. Since the point resistance of vertical
and inclined piles loaded in the direction of the pile is practically identical,
equation (1) can be used if the bearing capacity factors include the linuting
values of the depth factors, and the influence of the shape of the base and the
compressibility of the soil (Neyerhof, 1959 and 19Gla). For axiaily loaded
single piies the ulumate bearing capacity is therciore, approximately,

(9) Q= (¢N/ 4+ ~+DN/)d, + 1,4,

where A, = cross sectional area of base,
A, = surface area of shalit,
J, = unit skin {riction, and other symbols as befure.

The semi-empirical bearing capacity factors N/ and N,/ for round or square
driven piles with 60° points are shown in Figure 1, These factors apply only
if the pile base is embedded in the load-bearing stratum near the base at least
to a depth, which is, approximartely

(10) - D = i/N.B

In other cases the bearing capacity {actors can be estimated by interpolating
between the values for shallow foundations and piles roughly in direct pro-
portion to the depth ratio D/B. If the soil properties vary near the base, tha
average values between about four times the pile diameter above the base
and onc pile diameter below the base should be used in cohesionless soils,
while a somewhat smaller range is sufficient in claysz, as indicated by the
corresponding failure zoune. 7
Although the skin friction in cohesioniess soils is {requently negiected, it
can be estimated for piles driven into sands by using an earth pressiure co-
cthicient of about 0.5 to 1.0 according to the relative density of the wiaterial
(Meyerhof, 1051). The final value of the skin friction in clays after a few
months, which governs the bearing capacity in practice, approximates .the
shearing strength for soft clays but hardly exceeds one-hall of the shearing
strength for stil clays (Tomlinson, 1937) with an upper limit of about
lton/sq. fr. Detailed laboratory tests have shown (Meyerhof, 19626) that
she ratio of skin friction to shearing strength of soils depends mainly on the
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type ond roughness of the pile material. and this ratio is about 0.6 to 0.8
for steel, 0.7 to 0.9 for wood {parallel to the grain) and 0.8 to 1.0 for concrete.

For piles driven into cohesionless soils, static cone penctration tests are
particularly suitable.for an estimate of the bearing capacity, although for
large pile diameters the point resistance is more in loose sand and less in
dense sand than the cone resistance, which scems to be due to the volume
changes associated with the defermation of the soil in the failure zone (Kerise!,
1561). A rough estimate of the bearim: capacity of piles in such soils can also
be cbtained from the results of standard penctration tests (Meyerhof, 1056a).

More difticuls is an estimate of the bearing capacity of piles which are not
axially loaded. While a pile with transverse load can be designed similarly to
a wall but with the additional soil resistance on the sides parallel to the load
(Terzaghi, 1943), the bearing capacity of an obliquely loaded pile is between
the transverse and longitudinal value. By the inclined loading the lateral
carth pressure governing the skin friction is increased and the axial com-
ponent of the bearing capacity governing the point resistance is reduced, as
for a deep toundation. Hence the bearing capacity of batter piles is smaller
ii the load is more inclined than the batter of the pile, although the bearin;
capacity can be increased by fixity at the pile head, as shown by the results
of tests in sand (Evans, 1934; Tschebotarioff, 1054). For the purpose of
estimating the bearing capacity of such piles the relationships can conveniéntly
be represented by polar bearing capacity diagrams (Meyerhof, 1960a).

Recent investigations of the group action of piles and ultimate bearing
capacity of pile foundations have shown that two types of pile groups have to
be distinguished, namely pile groups in which the caps or foundations rest
on load-bearing soil (piled foundations) and pile groups with caps clear of
the ground or with piles driven through soft strata into dense soil (free-standing
pile groups).

A piled foundation (Figure 3) can be considered as a pier foundation with
its base at the depth of the pile points, and the total bearing capacity is
practically independent of the pile spacing. Although at present only imodel
tests with a central vertical load on piled foundations in clay are available
(Whitaker, 1960), some exploratory loading tests on vertical pile groups with
a close pile spacing in sand (IKishida, 1962) indicate that similar conditions
probably obtain gencrally for piled foundations in uniform soils. For a ceatral
load on such foundations with vertical piles at customary spacings up to
about four or five pile diameters the total bearing capacity is thus the sum
of the base resistance of the equivalent pier and the shearing strength of the
soil along the perimeter of the group less the weight of the enclosed soil {Ter-
zaghi and Deck, 1948).

FFor cccentric or inclined load the foundation tilts and the earth pressure
on the sides of the group and the base shear should generally be taken into
account (Figure 3). Exploratory loading tests on model piled foundations
under vertical load with cccentricities up to cne-half the width of the group
indicate that the reduced vertical base resistance is offset by an increased
skin friction. As a result the total bearing capacity of the group is practically
unaiiected by the cccentricity of the load, within the above experimental
limit, and can be estimated as for piled foundations under a central load.
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However, i the foundation width is of the same order of magnitude as the
pile length, the laterad cacth pressure is relatively sl and can be neglected,
The caleulation is then similar to that of o spread {oundation in which only
conpression piles are loaded and sension piles are ignored by using an elfective
base area QMeyerhof, 9602, No loading tests 1o Laiture appear to have heen’
piade on piled foundations with inclined piies under various loading and soil
conditions, An estimate of the bearing capacity can be made in a similar way
as for groups with vertical piles but allowing for the horizonwa! component
of the pile resistance, and an approxinuite procedure has buen suggested belore
(Muoyerhol, 1060a).
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Froeke 3. Pited Foundation at Failure

The total bearing capacity of a frec-standing pile group (Figure 4) is the
smaller amount of either the bearing capicity of an cquivalent pier found:ition
or the sum of the bearing capacitics of the individual piles. 1t is found that
for a pile spacing of less than about two or three times the pile diameter the
individual failure zones in the soil around the piles interact. This overlap
produces soil arching herween the piles and leads to pier acticn of the group
so that its bearing capacity is the same as that of a piled foundation. For a
greater pile spacing the individual action of the piles governs, although the
deformation and any volume changes of the soil near the piles have to be
considered in estimating the toral bearing capacity,

Model tests on free-standing vertical pile groups in clay wich central vertical
load (Whitaker, 1057; Sowers and Martin, 1061) and with small eccentricities
of the load (Niffery and Tate, 1961), which did not affect the tozal bearing
capacity, showed that for a pile spacing of about two pite diamerers the
group capacity is only about two-thirds of the full bearing capacity reached
Al a spacing about seven or eight pile diaincters (Figure 3). This difference
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can be explained by the overlapping of the individual zones of shearing
deformation in the soil leading to local and progressive shearing failure at
customary pile spacings, so that for a given spacing the bearing capacity per
pile in a group decreases as the size of the group (number and length of piles)
increases. '

On the other hand, tests on free-standing model pile groups in loose sand
(veedi, 10537; Stuart o af., 1860) showed that for a pile spacing of about
two pile diameters the total bearing capacity is more than twice the fuli
bearing capacity, which is approached by about six or seven pile dia-
meters (Figure ). This result is supported by theoretical estimates of the
compaction and deformation of loose sund by pile driving to which the efiect
of an overlapping of the individual soil failure zones has to be added at small
pile spacings (Meyerhof, 1939). Thus it was found that for a given pile spacing
the bearing capacity per pile in a free-standing group in loose sand increases
as the size of the group increascs, ' )

In the abscnce of test results for eccentric and inclined loads the luited
data on pile groups summarized above indicate that the bearing capacity of
{ree-standing groups with a small pile spacing can be estimated as for an
equivalent pier foundation. For a greater pile spacing, however, the total’
bearing capacity depends both on the compression and tension piles and on
the lateral carth pressure (Figure 4) for which simple methods of analysis
have recently been suggested for groups of vertical and inclined piles (Meyer-
hoi, 1960a).

CouNCLUSIONS

Although the ultimate bearing capacity of spread foundations can usually
be estimated from customary theory and soil tests with sufficient accuracy,
recent research has led 1o a Lelter agreeiment with observations by improve-
ments of both theory and soil testing. Thus, for steip foundations the theory
should be usedl in conjunction with the shearing strength of the soil ohtained
from plance strain compression tests, while for circular or square foundations
the results of trianial compression tests apply. The influence of foundation
shape and depih, the cecentricity and inclination of the load, the effect of
ground-water conditions and sloping ground can readily be taken into account
Ly recent extensions of bearing capacity theory. Haowever, further research is
required to deal with variable soil conditions.

The ultimate bearing capacity of single piles can be estimated theoretically
for simple cases of loading and uniform soils. Eccentrie and inclined loads
and variable soil conditions do nat yet permit accurite estitiates. Mareover,
for pile groups only limited information of the ultimate lead is available ac
present from full-scale tesis, although the results of madel tests give seme
indication of their behaviour. These tests indicate that piled foundaiions ean
generally be treated as piers in practice, but further research s requireed for
cccentric and inclined loads as well as variable soil conditions, Mare difiicult
is the problem of free-standing pile groups since the effect of oveslapping
zones of shearing deformation.and volume changes of the soil in the fichi
cannot be deduced from model tests and more Tull-scale obscervations arc
required. '
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TEL. 534.37.20

|
INSTITUTO DE INGENIERIA
INVESTIGADOR DE TLEMPO COMPLETO
U.N.A.M.
TEL. 548.‘97.94

BOSNOR S( . DEC.V,
ING. DE PRLPARACIOI\ Y CORT

| CAROLINA 100-5°

MEXICO 18;D.F.
TEL. 598.11.63



Y -

15. ASENOR OFIR CONZALEZ M.

PIE DE LA CUESTA 320-2 ICATEC

COL. REFORMA 1ZTACCIHUATL JEFE DE PROYECTOS

MJ_'XTCO 13, D.T. GONZALEZ DE COSIO 24
T'EL., 532.75.19 MEXICO 12, D.F.

TEL. 536.57.41
16. JULIO M. CONZALLEZ RUIZ

MARIO A. GUUIERREZ ESTRADA
AV. R10 CHURUBUSCO 274 DEPTO.C-8 CENTRO DE CIENCIAS DEL. MARY

,k..
~1
.

COL. CARMIEN, COYOACAN LIMNOLOGICA
MEXICO 21,D. . CATEDRATICO E INVESTIGADOR
TLL. 544.59.13 U.N.A.N.

TEL. 550.52.15 EXT.4866

18. JAIME CAMARCO HERNANDEZ

ANAXACORAS 560 ‘ INSTITUTO DE INGENIERIA
MEXICO 12, D. W7, , . INVESTIGADOR
TLEL, 523.43.28 U.N.A.M.

TEL. 548.97.95

19. LEOPOLDO JARDON OSORIO

ACUASCALIENTES 402 UNIVERSIDAD AUTONOMA DE TAMAULI-
¢COL. GPE. VICTORIA COORDINADOR PAS
TAMPICO, TAM, CENTRO UNIVERSITARIO DE

TE.2.99.79 TAMPICO, MADERO

TAMPICO, TAM.
TEL. 518.77 y 519.78

20. OSCAR H. L1ZAN PEREZ

AV.UNIVERSIDAD 2016 EDIF.4 DEPTO. 302

COL. COPILCO-UNIVERSIDAD PEMEX ‘

MEXICO 20,D.F. AYUDANTLE TEC. SUBCERENCTA
PRODUCCION Y TRANSPORTE
MARINA NAL. 329
MEXICO17,D.F.
TEL, 250.43.33

21. JORCE LOPEZ RICS

LICIA 4 I.M. P.

COL. GPE. TEPEYAC JEFE DEL DEPTO. DE ING. CIVIL
MEXICO 14, D,F. CONCRETO :

TH. . 517.55.54 AV, 100 MTS. NO.152

MEXICO 14, D.F.
TEL. 567.66.00 EXT,2314

. GILDA MEDINA VIDAURRI

TENAYUCA 221-4 DIRECCION GRAL. DE OBRAS
MEXICO 13, D.F, MARITIMAS
TEL. 559.09.28 S.C.T.

JIEFE DEL DEPTO. DE DISENOS
INSURGEN TES SUR 465
MEXICO,D.F. TEL .564.77.58



23.

[N
Ut

26.

27.

28.
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CLEMENTE MENDOZA CABREFA
ANDADOR 20 DEL TEMOLUCO 1-1
COL. ACUEDUCTO GPE.
MEXICO 14, D.F,

TEL. 392.24.72

. JUAN MERIDA DOMINGUEZ

NORTI: 72 A" 5814
COL. BONDOJITO
MEXICO, D.F.
TEL. 760.21. 6]

ALFONSO MIRANDA JUAREZ
AURELIANO RIVERA 36-4
COL. TIZAPAN

MEXICO 20,D.F.

Ve

JORGE A, MORALES CASTRO
RICARDO FLLORES MAGON 265 B-303
NONOALCO TLALTELOLCO
MEXICO 3, D.F.

TEL. 583.13.55

MANRICIO NANES
TOLSTOI 22

BUFETE INDUSTRIAL
JEFE DE SECCION
MEXICO'S, D.F.
TEL. 533.15.00

JOSE LUIS OLIVARES COVARRUBIAS
GUANAJUATO 163 P.B.

COL. ROMA SUR

MEXICO 7, D.F.

TEL, 584.41. 88

CONSTRUCCIONES PROTEXA S.A.CV
ANALISTA DE PRECIOS UNITARIOS
CAMPOS ELISEQCS 169-3

COL. POLANCO

MEXICO 5, D.F.

TEL. 250.45.22

PEMEX

ANALISTA DE PRECIOS UNITARIOS
MARINA NAL. 329

MEXICO 17, D.F.

TEL. 250.55.91

SERV, PROF. DE ING. Y ARQ. S.C.
DIRECTOR GENERAL

TONALA 239

MEXICO 7, D.F.

TEL. 584.47.77

PEMEX

SUBJEFE CONTROL DE OBRA
T.S.N.G.

MARINA NAL. 329

MEXICO 17, D.F,

TEL. 531.65.00

FABRICACIONES INGENIERIA Y
MONTAJES S.A.

JEFE DE PRESUPUESTOS Y CONTR;
CION

GUANAJUATO 163

MEXICO, D.F.

TEL. 379.25.04



31.

32.

33.

34.

35.
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ENRIQUE PASTA MUNUZURI

AV. REVOLUCION 1546 DEPTO. 5
MEXICO 20,D.F.

TEL. 550.76.18

GUILLERMO PEREZ SOLIS
TRAMONTO 33

COL.. PASTORLES
NAUCALPAN, EDO. DE MEX.
TEL., 373.04.45

MANUEL RETA PETTERSON
BUFETE INDUSTRIAL
DIRECTOR DE CONSTRUCCION
TOLSTOI 22

MEXICO, D.F.

TEL. 533.18.20

ALEJANDRO REYES GONZALEZ
OLIVO 102

COL. FLORIDA

MEXICO 20,D.F.

TEL. 534.42.00

LEONEL RIOS CEGUEDA
RECIFE 637 BIS

COL. LINDAVISTA
MEXICO 14, D.F.

TEL. 586.30.00

CONSTRUCCIONES PROTEXA S.A.
JPERINTENDENCIA DE ING. CIVIL
CAMPOS ELISEOS 169

MEXICO 5, D.F.

PEMEX

COORDINADOR A GERENCIA DE RAMA
MARINA NAL. 329

MEXICO 17, D.F.

TEL. 545.74.60

INSTITUTO DE INGENIERTA
INVESTIGADOR

U.N.A.M.

TEL. 548.65.60 EXT.452

MARIO RODRIGUEZ DE LA GALA VELAZQUEZ

PACATAS 415
COL. NARVARTE
MEXICO 12, D.F.
TEL. 536.03.01

CARLOS F. SALINAS FALERO
RETORNO 206 No. 47

COL - UNIDAD MODELO
MEXICO 13, D.F.

TLL. 581.34.39

PEMEX ~
SUPTE. GRAL. OBRAS PORTUARIAS
Y DRAGADO

MARINA NAL. 329

MEXICO 17, D.F,

TEL. 531.62.50

ICATEC S.A. CONSULTORLES
GERENTE DE PROYECTO
GONZALEZ DE COSIO NO. 24
MEXICO 12, D.F.

TEL. 536.85.60



36.

37.

38.

39.

40,

LLUIS SALASTORREA
SN. FCO. 338-401
COL. DEL VALLE
MLEXTICO 12, D.F.
TEL. 536.59.57

ENRIQUE SALDANA TOULET
CALLLE CONVENTO SN. LORENZO 8
JARDINES DE STA. MONICA
TLALNEPANTLA, EDO. DE MEX.
TEL. 397.16.68

SERGIO TIRADO LEDESMA
LAS HUERTAS 96-505
COL. DEL VALLE
MEXICO 12, D.F.

TEL. 524.96.44

OSCAR ZERON ESPINOSA
EDIF. 31 B INT.103

COL. LOMAS DE SOTELO
MEXICO, D.F.

TEL. 557.03.07

ING. JAVIER HERNANDEZ ALVIRDE
Arcadio llenkel 241

Col. Morelos

Toluca, México

Tel: 5-94-81

'edcs.

DIR. GRAL. DE SENALAMIENTO
MARITIMO

S.C.T.

SUBDTRECTOR GENERAL
EUGENIA 197-4°

MEXICO 13, D.F.

TEL. 579.24.13

BUFETE INDUSTRIAL DISENOS Y
PROYECTOS S.A.

JEFE DE SECCION

TOLSTOL 22

MEXICO, D.F.

TEL. 533.15.00 EXT. 274

D. E.S. F. L

PROFESOR DE ASIGNATURA .A.
U.N.A.M.

TEL. 550.52.15 EXT.4493

SECRETARIA DE PROG. Y PRES,
ASESOR TECNICO

F. S. T. DE MIER 77

MEXICO, D.F.

TEL,

DEPARTAMENTO DE PESCA
Alvaro Obregdn 269-50. Piso
Col. Roma

México 7, D. F.

Tel: 5-11-14-14



