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Chairman-. G. D. A i t c h i s o n  (Australia)
I would like to get this session moving very promptly in 

order to be able to conclude our business in time for the river 
cruise. We will be privileged this afternoon to hear a lecture 
from one of the true pioneers in our field, Professor R. 
Haefeli from Switzerland. Professor Haefeli first became 
interested in soil mechanics in the late ’twenties following his 
experiences with the foundations on soft rock for concrete 
dams. He opened his first soil mechanics laboratory in 1929, 
and for many years afterwards was a prolific contributor to 
soil mechanics literature.

In a country such as Switzerland, it is not unnatural that 
a man involved deeply in both the scientific and the practical 
aspects of soil mechanics should also become involved in 
snow and ice mechanics and in avalanche research. Professor 
Haefeli not only became involved but also acquired an 
equally high technical reputation in both of these related 
subjects. Professor Haefeli’s range of interests is indicated by 
the fact that he has been professor of soil and snow 
mechanics at the Federal Institute of Technology in Switzer­
land and has also been President of the Glacial Commission 
and President of the International Glaciological Expedition 
to Greenland.

Time does not permit me at this stage to list all of 
Professor Haefeli’s achievements but it is obvious that he is 
unquestionably the ideal choice for a special lecturer on the 
subject of creep and progressive failure in snow, soil, rock, 
and ice.

Ladies and Gentlemen, may I introduce Professor Haefeli.

(Professor Haefeli’s lecture appears on pp. 134—48.)

C h a i r m a n  A i t c h i s o n

Ladies and Gentlemen, you have heard a most interesting 
and inspiring lecture by Professor Haefeli; you have already 
shown your appreciation and I would ask you now to pass a 
formal vote of thanks to him. Thank you very much, sir.

(There followed, a brief intermission.)

C h a i r m a n  A i t c h i s o n

Ladies and Gentlemen, we will now resume the session on 
shallow foundations and pavements, and I will ask Professor 
de Beer to continue his discussion as General Reporter.

Rapporteur général: E. E. d e  B e e r  (B e lg iq u e )

Dans la session de ce matin, le Congrès s’est penché sur 
les problèmes de la capacité portante limite, et sur celui de

la répartition des réactions sous des fondations directes. Afin 
d’obtenir une meilleure balance du temps disponible le 
problème des tassements a été reporté à la séance de cet 
après-midi.

Le problème des tassements est pour le praticien souvent 
beaucoup plus important que celui de la capacité portante 
limite, puisque les charges admissibles sont souvent beaucoup 
plus fortement limitées par les mouvements et déformations 
qui sont encore admissibles pour la stabilité, la fonction et 
l’aspect de la superstructure, que par les seuils définis à partir 
de la capacité portante limite.

Afin de pouvoir résourdre le problème des tassements nous 
devons disposer de trois données essentielles: 1) les para­
mètres caractérisant la déformabilité du sol; 2) une méthode 
de calcul permettant de calculer les tassements à partir de 
ces paramètres et des charges appliquées au sol; 3) le seuil 
des mouvements et déformations encore admissibles pour la 
stabilité, la fonction et l’aspect de la construction. En ce qui 
concerne ce dernier point, ce ne sont en général pas les tas­
sements absolus, mais bien les différences de tassement qui 
sont déterminantes.

Un exemple de la limitation à imposer aux tassements et 
aux déversements peut être tiré du rapport d’Egorov (3/9) 
reseignant les limites imposées en U.R.S.S. pour le calcul de 
cheminées et de mâts de grande hauteur. Pour les bâtiments 
à ossatures les déformations admissibles seront en général 
conditionnées par le rayon de courbure, ou par l’angle 
d’inclinaison entre appuis adjacents. On dispose à ce sujet 
des valeurs avancées antérieurement par Skempton. Les 
observations d’un bâtiment fissuré décrites dans le rapport 
de Jappelli (3/19) constituent une confirmation des valeurs 
de Skempton.

Il n’y a pas d’autres apports concernant le problème des 
déformations admissibles dans les rapports introduits à ce 
Congrès.

Par contre des données fort intéressantes sont fournies 
concernant les points 1) et 2). En effet dans le rapport de 
Stefanoff, et al. (3/43), et dans celui de Lehr, et al. (3/24) 
sont comparés les tassements mesurés sur des cheminées et 
des silos établis sur différentes sortes de sols, avec les tas­
sements calculés à partir de différentes lois de répartition des 
contraintes, notamment celles de Boussinesq, Westergaard, 
Egorov et Lundgren, et en introduisant les constantes de 
déformabilité obtenues à partir d’essais cedométriques. Les 
auteurs constatent que les valeurs calculées par les différentes 
méthodes ne diffèrent pas essentiellement entre elles, mais 
sont nettement supérieures aux valeurs observées.
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Il apparaît donc clairement que le point crucial ne réside 
pas tant dans la méthode de calcul que l’on choisit, mais 
bien dans les paramètres de déformabilité que l’on y 
introduit.

Afin d’obtenir une meilleure concordance entre le calcul 
et les mesures les auteurs cités ont introduit des modules de 
déformabilité obtenus non d’essais œdométriques, mais des 
valeurs statistiques obtenues par des essais à la plaque, reliés 
aux caractéristiques physiques du sol (teneur en eau, limite 
de liquidité, indice de plasticité, etc.). Il apparaît donc néces­
saire d’examiner plus exactement la valeur pratique des 
résultats d’essais œdométriques.

On peut inscrire dans cette optique le mémoire de Knight 
and Blight (3/22) qui étudient la variation du tenseur des 
contraintes provoquée par le prélèvement d’un échantillon à 
teneur en eau constante. Il est évident que si le prélèvement 
provoque une variation importante du tenseur de contrainte 
l’essai œdométrique ne pourra nous informer que d’une 
façon incomplète, sinon erronée, concernant les propriétés 
de déformabilité in situ.

C’est ce qui arrive notamment au cas d’argiles surcon­
solidées. Si pour de tels sols on désire obtenir par l’essai 
œdométrique des valeurs se rapprochant des valeurs réelles, 
il est indispensable de remettre au préalable l’échantillon 
sous l’état de contrainte qu’il avait dans le terrain.

Au cas de couches de sable, Kérisel a indiqué qu’il faut en 
principe tenir compte du fait que le module de compressi- 
bilité varie avec la contrainte normale moyenne et avec le 
déviateur.

Eu égard aux difficultés inhérentes à une détermination 
exacte des caractéristiques de déformabilité des sables et des 
argiles surconsolidées à partir d’essais en laboratoire, on con­
çoit aisément que les praticiens ont tâché d’établir des 
méthodes semi-empiriques, menant plus rapidement au but. 
Parmi ces méthodes semi-empiriques on peut citer pour les 
sols pulvérulents: 1) les essais à la plaque avec la courbe 
d’extrapolation établie par Terzaghi et Peck, et complétée par 
Bjerrum; 2) les essais au pénétromètre statique, traités par 
Bachelier et Parez (3/1). 3) la méthode statistique russe, 
basée sur les essais à la plaque et les caractéristiques phy­
siques du milieu, tels qu’utilisés par Stefanoff, et al. (3 /43) 
et Lehr, et al. (3 /2 4 ); 4) la méthode du standard pénétra­
tion test, utilisée par Handa, et al. (3/14).

En ce qui concerne la variation des tassements dans le 
temps, Janbu (3/18) apporte à la théorie de la consolidation 
unidimensionnelle des améliorations fort intéressantes, et qui 
tiennent compte de l’existence d’un seuil d’écoulement dans 
la loi de Darcy, de l’augmentation linéraire des contraintes 
initiales avec la profondeur, et de la variation du module de 
compressibilité avec la profondeur.

D ’autres rapporteurs traitent de problèmes spéciaux en 
rapport avec les tassements: tassements provoqués par des 
efforts tangentiels (Schiffman and Fungaroli, 3 /40 );  tasse­
ment provoqué par le dégel de couches gelées (Kiselev, et al., 
3/21 );  tassements provoqués par la mise sous eau d’épaisses 
couches de loess (Bally, et al., 3 /2 );  précompactage des 
couches sableuses par le battage de pieux de sable— système 
Franki (da Costa Nunes et Porto, 3 /7 );  limitation des 
désordres provoqués par les tassements en établissant la 
construction sur une boîte cellulaire fort rigide avec disposi­
tifs pour limiter les tassements différentiels par redressement 
au moyen de vérins (Peynircioglu, 3 /3 7 ).

Tous ces problèmes particuliers sont certes du plus haut 
intérêt et chacun mériterait une discussion détaillée. Eu 
égard à la limitation du temps, je puis proposer que les 
discussions soient d’abord orientées sur les points suivants:

1. Comparaison entre les tassements calculés et mesurés.
2. Discussion des méthodes pour déterminer les para­

mètres de déformabilité à introduire dans le calcul des 
tassements de sols pulvérulents et d’argiles surconsolidées.

3. Tassements de fondations établies sur d’épais dépôts 
estuairiens.

Le deuxième point à l’ordre du jour de la séance de cet 
après-midi est celui des revêtements. Il y a d’abord la 
question primordiale du dimensionnement.

Les rapports introduits se rapportant uniquement aux 
revêtements souples, je vous propose de limiter essentielle­
ment les discussions au dimensionnement de ce type de 
revêtement.

Si on veut traiter les problèmes de revêtement d’une façon 
rationnelle on en arrive comme dans le cas des fondations à 
devoir envisager une double condition: maintenir une sécu­
rité suffisante par rapport à l’équilibre limite de rupture des 
diverses couches intervenant dans le problème, dans les 
situations d’humidité, de gradient de température, etc., les 
plus défavorables qui puissent se présenter à l’endroit con­
sidéré, et en tenant compte du caractère statique ou dyna­
mique des charges et des effets de fatigue dus à leur 
répétition, d’autre part maintenir les déformations dans des 
limites encore admissibles pour la fonction du revêtement, 
qui est sa roulabilité.

Ces deux problèmes sont fortement compliqués du fait que 
l’on a affaire à un système multicouches. Pour résoudre le 
problème de l’équilibre limite de rupture, l’on doit disposer:
1) des caractéristiques des résistances à la flexion des couches 
qui en présentent, en fonction de la température, et compte 
tenu des effets de fatigue, et des caractéristiques de résistance 
au cisaillement des couches pulvérulentes ou faiblement 
cohérentes, en fonction du degré d’humidité; 2) des théories 
qui permettent de déterminer les contraintes dans des sys­
tèmes multicouches sous une charge donnée, statique ou 
dynamique.

Pour résoudre le problème des déformations, il faut 
disposer: 1) des paramètres caractérisant la déformabilité 
des diverses couches intervenant dans le problème, en fonc­
tion de la température, du degré d’humidité, du caractère 
statique et dynamique des charges et de leur répétition;
2) des théories qui permettent de déterminer les déformations 
dans des systèmes multicouches sous une charge donnée, 
statique ou dynamique; 3) des données concernant le seuil 
des déformations encore admissibles pour le revêtement en 
vue de la roulabilité.

Eu égard à la complexité du problème, on conçoit que l’on 
a tâché d’abord d’en chercher la solution, dans des méthodes 
empiriques; parmi celle-ci on peut citer la méthode C.B.R., 
et la méthode basée sur les essais américains. Le seul rapport 
en relation avec la méthode C.B.R. est celui de Novais- 
Ferreira (3 /34)  qui établit une relation statistique entre le
C.B.R. et le poids volumique sec.

En ce qui concerne le A.A.S.H.O test Croney and Lister 
(3/8) dans leur rapport en indiquent d’abord les limites de 
validité. En effet, les critères de correspondance entre charges 
doivent en principe dépendre des caractéristiques et des 
épaisseurs des couches de fondation, de base et de surface, 
de sorte que les résultats de l’A.A.S.H.O test ne sont pas, sans 
plus, applicables à des problèmes où ces caractéristiques et 
ces épaisseurs sont différentes de celles de l’A.A.S.H.O test. 
D ’autre part Croney et Lister critiquent, à mon avis à juste 
titre, les critères du “Present Serviceability Rating” et du 
“Present Serviceability Index,” parce que dans ces critères 
sont mélangeés les conditions de stabilité et de roulabilité du 
revêtement. Dans la pratique britannique on a tendance à
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séparer ces deux conditions, et à définir séparément un 
critère de stabilité et un critère de roulabilité.

Dans les méthodes semi-empiriques où l’on base le dimen- 
sionnement de la chaussée sur un critère de déflexion par un 
système de chargement standard, viennent se classer la 
méthode très élégante, décrite dans le rapport de Mitchell 
and Marx (3/32) pour le dimensionnement de revêtements 
pour plaines d’aviation, ainsi que celle décrite par Boromisza 
and Gâspâr (3/4) qui ont établi des coefficients de corre­
spondance pour les différentes sortes de matériaux inter­
venant dans la construction de la chaussée.

Les derniers auteurs donnent aussi des valeurs des 
coefficients de majoration à appliquer lorsque les essais de 
déflexion sont effectués à d’autres époques de l’année, que 
celles où les caractéristiques des diverses couches impliquées 
dans le problème sont les plus défavorables. Ces coefficients 
ne sont évidemment valables que pour le climat de la 
Hongrie, pays où les essais ont été effectués.

Plusieurs contributions (3 /8 , 3/17, 3 /4 )  attirent l’atten­
tion sur la nécessité de joindre au critère des déformations 
un critère des contraintes. Ainsi dans le rapport d 'Ivanov, 
et al. (3/17) les contraintes de traction admissibles sont 
limitées par rapport aux contraintes de flexion mesurées sur 
éprouvettes, en introduisant un coefficient de fatigue de 0.2.

Des efforts considérables sont déployés pour aboutir à une 
méthode rationnelle du dimensionnement, prenant en con­
sidération les propriétés élastiques et visco-élastiques des 
diverses couches intéressées. L’état actuel de cette question 
est clairement indiqué dans le rapport de Peltier et Leger 
(3/35).

Les caractéristiques de résistance et de déformation du sol 
de fondation sont fortement influencées par sa teneur en eau.
Il faut dès lors pouvoir prédire quelle sera la teneur en eau 
la plus élevée que le sol de fondation pourra présenter en 
dessous du revêtement. Les rapports de Boromisza et Gâspâr 
(3 /4 )  de Russam (3 /39) et de Knight and Blight (3 /22) 
s’occupent de cette question importante.

Les déformations de la chaussée peuvent finalement aussi 
être influencées par les phénomènes d’attrition. Le rapport 
de Moraldi and Calabresi (3/33), traitant de certains sols 
pouzzolaniques en est une illustration.

Si on désire utiliser des méthodes plus perfectionnées pour 
le dimensionnement des chaussées, un problème important 
est de pouvoir détecter les endroits où les caractéristiques du 
sous-sol sont les plus défavorables. Un appareillage ingé­
nieux pour enregistrer la variation des caractéristiques 
mécaniques du sous-sol est décrit par Ivanov, et al. (3/17). Il 
rattache à cet aspect du problème la nécessité d’un traitement 
statistique de la prise d’échantillons.

Yamanouchi (3/47) décrit un type de chaussée, établie sur 
un sol très compressible, où à l’opposé de la solution clas­
sique, consistant en une succession de couches dont les 
caractéristiques mécaniques décroissent avec la profondeur, 
on utilise immédiatement au-dessus du sol très compressible 
une couche en sol-ciment à caractéristiques mécaniques plus 
favorables, que celle qui la surmonte. Au cas de couches très 
compressibles on peut avec se système dit “sandwich” 
réaliser ainsi une réduction d’épaisseur par rapport au sys­
tème classique.

Au cas de routes établies sur des remblais, reposant sur 
des couches compressibles, la surface du remblai peut subir 
des tassements importants en fonction du temps. Un cas 
concret est traité par Henkel (3/16). En outre même si le 
remblai a été établi sur des couches peu compressibles, et a 
été régulièrement compacté, on constate parfois que le 
revêtement subit des déformations, dues à une lente auto­

consolidation du remblai. En relation directe avec les pro­
blèmes de revêtement routiers sont ceux relatifs à l’établisse­
ment de voies ferrées. Shakhunyants (3/41) étudie les com­
pacités à réaliser dans un remblai de chemin de fer pour 
éviter les tassements après la mise en service.

Pour activer les tassements, Halton, et al. (3/13) décrivent 
une méthode utilisant une combinaison de drains de sable, un 
rabattement de la nappe et une dépression d’air.

Un problème fort important dans les problèmes de dimen­
sionnement est constitué par les influences du gel et du dégel. 
Rengmark (3/38) décrit une étude fort intéressante de l’in­
fluence de l’interposition d’une couche de laine de verre sur 
ces phénomènes.

Deux rapports, ceux de Clegg (3/6) et de Mateos (3/28) 
s’occupent finalement des modifications des propriétés mé­
caniques des sols par adjonction des liants, tels que le ciment, 
la chaux et les cendres volantes.

Eu égard aux rapports qui ont été introduits, et aux 
suggestions formulées par les membres du panneau, je puis 
proposer en ce qui concerne les problèmes de revêtement, 
les points de discussion suivants:

1. Amélioration apportées et à apporter à la méthode 
élastique pour le dimensionnement des chaussées souples. 
Dans ce sujet général rentrent e.a. les problèmes: a) critères 
de déformation et/ou critère des contraintes; b) chargement 
dynamique et limitation de la signification d’un chargement 
statique.

2. Les problèmes de l’humidité dans les sols—variation de 
la teneur en eau.

3. Les problèmes en relation avec la variation de la 
composition des sols et de leurs caractéristiques mécaniques. 
La nécessité d’un traitement statistique du prélèvement 
d’échantillons.

4. Méthodes empiriques comparées à la théorie. La néces­
sité d’obtenir plus de données expérimentales et théoriques 
pour améliorer les techniques empiriques.

5. Déformation des revêtements souples dans le temps.
6. Comparaison entre le système sandwich et le système 

classique des revêtements souples.
7. Problèmes de tassements, de pompage et de vibration 

en relation avec les fondations de voies ferrées.

(Professor de Beer’s General Report appears on pp. 242—55.)

C h a i r m a n  A i t c h i s o n

Thank you, Professor de Beer. We propose to continue 
this afternoon with a panel discussion, followed immediately 
by the discussion from the floor by the members listed on 
the board.

Panelist: B. A. K a n t e y  (South Africa)
The General Reporter has asked me to speak on the 

subject of settlement of shallow foundations with particular 
emphasis on foundations over deep estuarine deposits. Settle­
ment predictions for structures underlain by cohesive 
materials are a well-established aspect of soil mechanics, 
dating from the earliest of Terzaghi’s researches. Major 
emphasis in modern research is placed largely on refinements 
of the established techniques. Such predictions are based on 
the extraction and testing of undisturbed samples and are, of 
necessity, limited in number. Previous speakers have empha­
sized the dangers inherent in indiscriminate selection of 
samples, and mention has also been made of the high order 
of variation that occurs in one cubic metre of apparently 
uniform soil. However, with careful selection of samples,
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sufficient test results, and careful analysis, successful predic­
tions of settlement over cohesive soils are considered a 
normal part of soil mechanics practice.

With cohesionless soil profiles the picture is considerably 
different and no reliable method of sampling and laboratory 
testing has been developed to provide a similar degree of 
reliability. The only methods available are based on inter­
pretation of field penetration tests of either the dynamic or 
the static type. Despite the many disadvantages of these 
methods, their major advantage lies in the large number of 
results that can be economically obtained, in cohesionless 
soil profiles which, by their very nature, tend to be more 
variable than cohesive profiles. This variability is even more 
pronounced in estuarine deposits of considerable thickness 
which are largely cohesionless and which, by the nature of 
the sedimentary processes, often occur at low densities. Such 
deposits are not only variable in vertical but also in hori­
zontal directions.

Fig. 1 shows a soil profile typical of this type of deposit 
together with the results of carefully controlled standard 
penetration tests. It is apparent that the simple foundation 
solution to this case is a piled foundation with piles driven to 
rock. But it is also immediately apparent that a reasonably 
accurate assessment of the order of settlement under load 
could lead to considerable economies if the predicted settle­
ments were within the tolerable limits of the particular struc­
ture. A considerable amount of work has been done by Alpan 
and others on settlement prediction based on the results of 
standard penetration tests but, of equal, if not greater impor­
tance, is the work done by Buisman, de Beer, and others 
using the results of the static cone penetrometer. Fig. 2 
shows a typical deep sounding using a cone penetrometer for 
the soil profile of Fig. 1. If then a sufficiency of standard 
penetration tests and of cone penetrometer tests are available 
to obtain a reasonably acceptable average result, it is believed 
that reasonably accurate predictions can be made for settle­
ments under load for this type of variable cohesionless soil 
profile.

Recently Dr. Webb has carried out an extensive investiga­
tion into this type of problem in the Durban area; the results 
are pertinent to this discussion. The investigation revolved 
around a large-scale plate loading test using a concrete plate

RESISTANCE TO PENETRATION 5PT N  SOIL
PROFILE

D E S C R IP T IO N

20 ft by 20 ft. Several carefully controlled deep soundings 
and standard penetration tests were carried out, from which 
acceptable average values were obtained. In addition a series 
of spiral form test plates, 6 in., 9 in., and 15 in. in diameter, 
was screwed into the ground and load settlement observa-
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tions made at 5-ft intervals. Settlements were predicted using 
the following methods:

1. The method suggested by Buisman using the values of 
cone resistance.

2. Calculation using mv values obtained from the expres­
sion: l//?iy =  71 4- 4.9N tons/sq.ft. (for fine sands below 
groundwater level after Schultze and Menzenbach, 1961).

3. Calculation using the expression: l / m r =  20 +  6N. 
(This is a modified form of 2 above, based on values 
obtained from the spiral plate results.)

4. The method suggested by Alpan (1964), with N  values 
corrected according to the Terzaghi equation for fine sands 
below water table.

Fig. 3 shows the results of the loading tests on the 20-ft- 
square plate from which it can be seen that the measured 
settlement at the centre of the plate was 3.25 in.

The predicted settlements for the four methods are shown 
in Table I. It will be noted that the Boussinesq stress distribu-

TA BLE I . IM M EDIATE SETTLEM EN T UND ER LOAD OF 
4000 L B ./S Q . FT. IN  IN .

M ethod  of 
settlement prediction

Boussinesq
stress

distribution

Kogler
stress

distribution

1. Bu ism an 3.75 2.25
2. U sing  1/tkv =  71 4- 4.9N 3.0 1.75
3. U sing  1 /my =  20 +  Q.ON 4.0 2.0
4. U sing  A lp an ’s method 3.0 1.5

tion gives values in reasonable agreement with the measured 
settlement, and further that the average value for the four 
methods used of 3.19 in. is close to the measured value of 
3.25 in. These results are sufficiently encouraging to suggest 
that more research into this subject could lead to increasing 
confidence in settlement predictions for shallow foundations 
over deep cohesionless soil profiles.
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Panelist: R. L. M i t c h e l l  (Rhodesia)
I must firstly offer an apology. Due to postal delays, the 

Proceedings were not available to me until my arrival in this 
city, and consequently I have been unable to give the papers 
the attention they deserve. This applies particularly to those 
published in French, in which language I am regrettably far 
from fluent.

Being professionally engaged as a pavement designer in a 
subtropical country, I am not involved in fundamental re­
search, but only in its application to economic construction. 
In view of this I intend to comment solely as a designer.

Sufficient evidence has been raised in the papers submitted 
to indicate that we are on the verge of a revolution in pave­
ment design and soon can expect elastic methods to replace 
the empirical ones which have served us since the time of the 
First Conference. It appears that, with the employment of 
the computer, the mathematical ogre of the multi-layered 
system is, if not dead, at least in its death throes.

The next problem to be solved is the measurement of the 
elastic constants. Certain assumptions made by authors as to 
their values appear to be suspect.

Continuous, uncracked, uniform layers are assumed but 
such layers just do not exist in practice. I have seen in­
numerable cracks in the strongest asphaltic concrete caused 
by factors other than overloading; cracks, even complete 
disintegration, under painted areas; and cracks probably 
caused by thermal contraction, as with Portland cement 
concrete. Again, many roads in Rhodesia are surfaced with 
sand asphalt, a material which reflects base cracks, and it 
can be observed that cracks in natural gravels are common­
place, with those in soil cement being legion.

Several authors have mentioned the seasonal variations 
that occur. Such variations are obviously considerable in 
conditions of frost, but in other cases may not be as preva­
lent as anticipated. Fig. 4 illustrates a typical Rhodesian
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f i g . 4. Relation between rain fall and deflection o n  a  well-drained Rhodesian road (Salisbury-Beatrice).

road, with a deep permanent water table, but with a tem­
porary perched water table during the rainy season. This 
shows remarkably little seasonal change in deflection and 
hence in pavement strength. This is thought to be typical of 
roads which have been well built up, using selected materials, 
with crowns 3 ft above side drain level. No seasonal factor is 
used to correct deflections on such roads, but evidence is 
now coming to hand to indicate weakening of roads follow­
ing the rains, where the drain depth is less than 3 ft.

At the Third Conference I spoke of the importance of 
geology to pavement design; at this one Professor Jennings 
has pleaded for a return to concepts of subgrade engineering 
geology. Dr. Hampton and Professor Yoder have referred to 
variations that exist and which must be accepted, and Pro­
fessor Skempton has warned of the danger of relying on 
small laboratory samples which are not representative of 
formations which may be variable or fissured.

In view of these known variations from the ideal, I feel 
that the elastic properties of construction materials can only 
be measured by non-destructive testing of large samples in 
the road itself. Such methods are normally quick, enabling 
sufficient results to be obtained to be analysed statistically, 
and I believe that there can be no major breakthrough in 
design without such an approach. These methods were 
referred to by Moretto in his General Report on Division 2.

As several authors have pointed out, much must also be 
done to consider the dynamic and fatiguing effect of traffic: 
traffic stresses must be idealized and their assessment stan­
dardized. The consideration of fatigue leads to the considera­
tion of failure, and much has still to be done to standardize 
our definition of it. In road structures, failure is seldom 
catastrophic and is ideally considered in terms of the

economics of essential repairs or maintenance. However, 
from the point of view of establishing a yardstick, we must 
consider deformation, cracking, and rideability. The difficulty 
lies in weighing each of these units. Croney and Lister (3/8) 
suggest that traffic equivalence factors will vary with pave­
ment elasticity and also raise doubts about the serviceability 
indices. Test procedures seem to become standardized inter­
nationally by standards institutes, but I wonder whether this 
Society should not set up a task committee to consider traffic 
equivalence and the measurement of pavement condition?

I wish to conclude my remarks on the elastic method by 
suggesting that whilst the first half of this century has been 
characterized as the greatest road-building period in man’s 
history, the second half-century will be notable not only as 
a period of road construction, but also as a period of road 
reclamation, a period of the strengthening and improvement 
of existing roads. For such strengthening, the classic labora­
tory methods of design are inadequate, and the elastic 
method promises to provide the answer.

The elastic theory has been adopted by Yamanouchi 
(3/47) in his “sandwich” design method. As I understand it, 
the classical system of design comprises the use of progres­
sively stronger layers from the subgrade to the surface of a 
pavement, the quality of the layers being unimportant as long 
as they are strong enough to resist traffic stresses. Thus 
pavement thickness is constant for any given soil and traffic 
condition, being unaffected by pavement quality. Sufficient 
evidence, both theoretical and practical, has been submitted 
to illustrate the different load-spreading properties of various 
materials. These appear to act in accordance with the multi­
layer elastic theory, and thus invalidate the second half of 
the classical theory that pavement thickness is not related to
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pavement quantity, leaving us with the principle that suc­
cessive layers should be progressively stronger.

If we consider the simple three-layer system, which is a 
common system where traffic is relatively light, and where the 
road comprises subgrade, subbase, and base beneath a thin 
surface treatment, the classical system is layer A, the sub­
grade; layer B, a medium strong material; and the upper 
layer C, the strongest material. The sandwich system would, 
by definition, comprise the subgrade A, then the strong 
material C, and finally the less strong material B. It follows 
that, in sandwich construction, the upper layer B must be 
strong enough to withstand traffic stresses, that is, it must be 
of base quality. Fig. 5 illustrates a case of sandwich con­
struction. Over an Aeolian sand, a soil-cement base of high 
E  value was constructed and this was surfaced with a weaker 
layer of sand asphalt which failed, being insufficiently strong 
to resist traffic stresses. Since layer C, by definition, must be 
of better quality than layer B, it too must be of at least base 
quality. It can thus be seen that, in this simple case, which 
is by no means rare, we cannot employ the relatively com­
mon and cheap natural gravel which is normally referred to 
as “sub-base” or “selected subgrade.” We are left with a 
construction using one “base” quality and one “superbase” 
quality material. Whether such a pavement would be cheaper 
would depend on the availability of the material.

f i g . 5. F a ilu re  o f sand  asphalt base in sandw ich construction  due 
to  inadequate  base strength.

In the case quoted, Dr. Yamanouchi proposed a 6-layer 
sandwich and was thus able to use low-grade materials in the 
intermediate layers, and he found this design to be eco­
nomical. It appears that sandwich design may be limited in 
application to thick pavements. It is noted that Dr. Yama­
nouchi used plant mix to admix his lower layer of soil with
2 per cent of cement. I feel that, if such mixing is to be done 
in place, less than 1 per cent cement could be relied upon, 
in which case the elastic modulus of 2500 kg/sq.cm. would 
not be achieved and his design would become classical, not 
sandwich. I feel that in practice some 5 per cent cement will 
be necessary in the lower layer.

Asphaltic overlays of concrete pavements, the stabilization 
of soft subgrade pockets, and cement and lime stabilization 
of airfield subgrades are commonplace and constitute sand­
wich construction. Structurally there appears to be a third 
system, a “slab” design where a slab of uniform material is 
used. It appears, then, that equivalent designs can be calcu­
lated by all three methods, using the elastic theory, and the 
economics calculated for each set of circumstances.

Dr. Yamanouchi’s supposition that his soil-cement layer 
was “monolithic and free from joints” could not pass un­
challenged, as I have yet to see a soil-cement layer without 
cracks. The existence of cracks would not invalidate the 
method, however.

I once designed an experimental road over “black cotton” 
soil, a highly expansive silty clay with a C.B.R. of 2. As I 
have never had structural failure on such soils, only failure 
due to distortion following expansion and contraction, I 
reduced the cover to 18 in. and stabilized the top of the soil 
with lime. This is, in effect, a sandwich design although its 
purpose, to control movement in the subgrade, was different. 
Unfortunately the road is only two years old and it is too 
early to report on its performance.

The sandwich system is not likely to be a panacea, but it 
does appear to constitute an alternative in certain cases.

Finally I would like to speak briefly on pavement deflec­
tion. For the last two years I have been measuring pavement 
deflections regularly at a dozen typical sites and am now 
embarking on the measurement of the complete road system. 
It has been pointed out that critical deflection varies with the 
type of construction, particularly of the base, and that it can 
vary seasonally, dependent, in my case, on the drainage. It 
has also been shown that critical deflections reduce with age. 
Although the deflections obtained are statistically grouped, 
the quantitative assessment of pavement conditions, by de­
flection techniques, is not straightforward and must ulti­
mately be supplemented with the measurement of the elastic 
constants. However, the qualitative use of deflection readings 
is already practised to determine the priority of reconstruc­
tion of any given length of road, and the Benkelman beam 
has proved to be a most valuable tool.

Panelist-. W. J. T u r n b u l l  (U.S.A.)
In the brief time allotted, I will attempt to demonstrate 

recent advances and developments in flexible pavement 
design by the Corps of Engineers for the United States Army 
and the United States Air Force. Parameters which have 
been studied over the years include strain, stress distribution, 
strength, settlement due to consolidation and plastic deforma­
tion, wide range of loading, tire pressure, number of wheel 
passes or coverages, number of wheels, wheel spacing, 
equivalent single wheel, compaction effects, traffic distribu­
tion, soil material quality, and other related parameters. In 
making this presentation, I hope to comply with some of the 
requests of the General Reporter to comment on theoretical 
versus semi-empirical flexible pavement design. Through the 
years, flexible pavement design and development by the 
Corps of Engineers have been guided by a group of outstand­
ing consultants on pavement problems. Needless to say, we 
have not yet arrived at a theoretical design procedure. We do 
feel, however, that the California Bearing Ratio (C.B.R.) 
method of flexible pavement design is a rational procedure 
which is supported by a great deal of laboratory and field 
experience and experimentation. The field studies have con­
sisted of full-scale test sections, and much information has 
been collected from prototype roads and airfields.

In recent years, a need for limited-use pavements has 
developed. These include landing-mat-surfaced, unsurfaced, 
and membrane-surfaced pavements. Most of the parameters 
treated in conventional flexible pavement design must be 
treated in limited-use pavements, particularly elastic and 
plastic deformation. The elastic deformation is exceeded in 
all limited pavement design; and in the case of some unsur- 
faced pavements, ruts up to 6 in. in depth may be allowed. 
For conventional pavement design, on the other hand, the

457



CBR

T IRE  P R E S S U R E

</) 
cn
L d

z  

o

X
I-

allowable deformations must be much lower and must be 
maintained within the elastic or elasto-plastic ranges.

For heavy-duty conventional airfield pavements with 
bituminous concrete surfacing, the surface deflection must be 
maintained at a low figure, say not more than 0.10 in., 
whereas, in the case of heavy-duty highway pavements, the 
surface deflection must be maintained at a much lower figure 
owing to the much greater number of load repetitions. In 
the preceding statement, the life category for both airfield 
and road pavements is in the neighbourhood of, say, 20 
years.

In the limited-use pavements, travel might be directly on a 
subgrade, sub-base, or base soil which had been given the 
very minimum of grading and shaping. In some cases, the 
surface of the subgrade, sub-base, or base soil might be 
stabilized mechanically (that is, by compaction or improved 
gradation) or by physico-chemical or chemical treatments. 
Membranes could be used for either the untreated or the 
stabilized soil surfaces, primarily to maintain for a temporary 
period of need a consistent and uniform moisture condition, 
thus maintaining the soil strength. For the expedient-surfaced 
pavements, steel, aluminum, or plastic mats can be used on 
either the untreated or stabilized soil surface, depending on 
the category of service desired.

A study which involves all airfield pavements, from con­
ventional to limited use, has become known as “ground 
flotation” and involves the development of aircraft ground 
support requirements in terms of the number and arrange­
ment of wheels, wheel load, and tire pressure. Other impor­
tant parameters involved in limited-use pavements in connec­
tion with ground flotation are surface roughness and drag.

I will try to illustrate my preceding comments with four 
figures.

Fig. 6 depicts a dimensionless, semi-log plot of mathe­
matical expression of the C.B.R. for conventional pavement 
design. Over 150 full-scale tests and prototype pavements 
are shown on this plot. The solid dots are failed pavements, 
the open dots are unfailed pavements, and the open triangles 
are borderline cases. It may be noted that the solid line

representing the mathematical expression divides the failed 
and successful pavements quite well. So much for conven­
tional pavements.

Fig. 7. Performance of landing-mat-surfaced pavements 
has been related to that of conventional flexible pavements 
by determining the thickness of pavement on a subgrade 
which will perform essentially as landing mat on the same 
subgrade. Fig. 7 is an example of such relations for M8

f i g . 7. M 8 landing m at.

landing mat. The ordinate shows the equivalent flexible 
pavement thicknesses and the abscissa shows the load per 
tire in kips. The figure on each plotted curve is tire pressure. 
The M8 mat is the present United States military standard, 
rolled, perforated, steel landing mat.

Fig. 8 is a nomograph showing the surface C.B.R. re­
quired for operation of aircraft on unsurfaced soils. The 
curves are for various equivalent single-wheel loads. The 
example shown indicates that an equivalent single-wheel load 
of 10 kips at 75-pound tire pressure requires a surface C.B.R. 
of 6 for 40 coverages of operation. This nomograph has been 
well verified by field operations of aircraft.
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M . M ika sa  (Japan)
I want to discuss the fundamental aspects of the con­

solidation phenomenon, with reference to the paper by 
Janbu (3 /1 8 ), “Consolidation of clay layers based on non­
linear stress-strain.” This paper has a feature very similar 
to my theory published in 1963 in Japanese (Mikasa, 1963). 
As Dr. Janbu states in his paper, there is much evidence that 
the stress-strain relationship of clay is generally non-linear 
as shown in Fig. 10. Nevertheless for such clays, we use the 
Terzaghi equation,

du/  dt = cw(dhi / dz1) (1)

where cv =  k /m Yyw, which assumes a linear stress-strain 
relationship, or the constancy of compressibility, m v. The 
same is assumed for the permeability, k.

S T R E S S  C/)

f i g . 9. KC-135 or 707 aircraft.

Fig. 9 represents design requirements ranging from a 
conventional pavement to an unsurfaced pavement for a 
heavy military or commercial aircraft, namely the KC-135 
or the Boeing 707. The assembly wheel load is shown as
150,000 pounds with the same tire pressure of about 
150 lb/sq.in. C.B.R. versus pavement thickness is shown for 
conventional pavement design for capacity and emergency 
use, or 25,000 and 40 coverages, respectively. Also shown 
is a design curve for emergency-use unsurfaced pavement 
with M8 landing mat surfacing, as well as a design curve for 
emergency-use unsurfaced pavement. All curves have been 
well field-checked.

The principal variables involved in these four pavement 
design curves are the allowable degree of elastic and plastic 
deformation involved and the quantity of traffic. The pave­
ment thickness above a given subgrade C.B.R. also varies 
greatly.

In summary, I can say that the Corps of Engineers main­
tains the long-range objective of developing a more theo­
retical procedure in the design of flexible pavements of all 
types. However, the achievement of this objective is still 
elusive in many of the important parameters of design, 
principally in stress and strain distribution and consolidation 
in the layered systems, and particularly in view of the great 
variety of materials used in pavements which possess greatly 
varying physical characteristics.

f i g . 10. Stress-strain relationship for clay.

Here a question arises. How do these discrepancies change 
the behaviour of clay from that indicated by the Terzaghi 
theory? The answer is in Fig. 11: the stress or the pore 
pressure dissipation proceeds much more slowly than the 
settlement. The curves never coincide as the Terzaghi theory 
assumes. This is clear from Fig. 10. Most important, it is not 
the pore pressure but the settlement that follows the heat 
conduction type of equation.

The experimental evidence for this remark is that we 
measure the settlement, not the pore pressure, in the ordinary 
consolidation test, and usually get the time-settlement curve, 
as shown in Fig. 11. The theoretical evidence is given both
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f i g . 11. Progress of pore pressure dissipation and settle­
ment with time.
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in my paper and by Dr. Janbu. The heat conduction type 
of equation, in terms of the compression strain, e,

de/dt  =  Cv(d2e/dz2), (2)

can be derived without the assumption, necessary for the 
Terzaghi theory, that the permeability, k, the compressibility, 
mv, and the consolidation pressure, pQ, are constant.

Thus what we have been using under the name of the 
“Terzaghi theory” was not Eq (1), but Eq (2). Dr. Janbu’s 
paper does not refer to this point, which, I think, is the 
most important aspect of the problem.

Fig. 12 compares the Voigt model and the simplified 
Terzaghi model. Both models are quite similar in their 
mechanical behaviour. Yet in the Voigt model the pressure 
induced in the dashpot is not considered at all, showing that 
the pore pressure is not the most important or even an 
essential factor for the consolidation phenomenon.

P

P

f i g . 12. Simplified Terzaghi and Voigt 
models.

f i g . 14. Field consolidation experiment—clay fill. 

Non-stationary

d f /d i  =  cvf'2[(d2f/dzo-) — ( d / d { )  ( n t y j 1 )  (df/dzo)] (3) 

Stationary

¿f/dzo =  Myj1 +  OoAv) (4)

where £ is the consolidation ratio, (1 +  e0) / ( l  + e), z0 
is the original co-ordinate (the z co-ordinate in the original 
state in which the clay is supposed to have the same void 
ratio, e0, everywhere) taken as positive in the downward 
direction, y1 is the unit weight of clay, buoyancy being taken 
into consideration, and v0 is the superficial velocity of pore 
water flow in the stationary state after the consolidation.
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f i g . 13. Field consolidation experiment-underlying sand mat. FIG. 15. Time-settlement curves (observed and calculated).

I came to this conclusion when a field consolidation experi­
ment was carried out in 1960, for the purpose of stabilizing 
a soft clay fill by means of natural and vacuum drainage 
from the underlying sand mat (Figs. 13 and 14). In this 
experiment, it was not enough to consider the changes of 
compressibility and permeability during consolidation. More 
general equations, taking into consideration both the change 
in thickness of the clay strata and the effect of gravity, were 
needed. They are as follows:

The actual settlement speed was about 3 times as fast as 
the traditional calculation indicated and agreed, as shown in 
Fig. 15, very well with the value predicted by the new 
equations.

r e f e r e n c e

M i k a s a , M. (1963). The consolidation of soft clay—A new con­
solidation theory and its application. Toyko, Kazima 
Kenkyusyo Syuppankai (in Japanese, with summary in 
English).
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E. H. D a v i s  (Australia)

(Oral discussion not subsequently submilted for publication.)

I. P. A n t o n e s c u  (Roumanie)

On sait que le sol dénommé “loess” présente une sensi­
bilité caractéristique envers l’eau, c’est-à-dire qu’il subit des 
tassements parfois considérables lorsqu’il est soumis à une 
humectation énergique.

A l’institut de Recherches hydrotechniques de Bucarest 
on a pensé à appliquer la méthode de l’électro-silicification 
pour la consolidation de ces sols qui représentent le terrain de 
fondation couramment rencontré sur une partie considérable 
du territoire de la Roumanie. Cette méthode est étudiée 
depuis plusieurs années par un groupe de spécialistes de 
l’institut. Quelques résultats caractéristiques, concernant en 
particulier la consolidation des sables fins, meubles, dans les 
galeries minières, ont été présentés au Cinquième Congrès à 
Paris (Bally et Antonescu, 1961).

Il est à mentionner que pour la consolidation du loess— 
étant donné son taux relativement élevé en carbonate de 
calcium (10 à 12 pour-cent)— il suffit d’injecter seulement 
du silicate de sodium; l’introduction d’un électrolyte n’est 
plus nécessaire.

Pendant les dernières années on a consolidé par cette 
méthode les fondations de quelques constructions en Rou­
manie, parmi lesquelles des châteaux d’eau et des halles de 
fabrication. Dans ce qui suit, je tâcherai de présenter les 
travaux de consolidation de la fondation d’un château d’eau, 
particulièrement intéressants parce qu’ils ont été précédés 
par le redressement de la superstructure.

Le château d’eau en question a une hauteur de 23 m, le 
diamètre de 5,40 m et une capacité de 100 me. Il est fondé 
à 2 m de profondeur par un radier circulaire de béton armé 
ayant un diamètre de 7.25 m. Le sol de fondation est un 
dépôt de loess dont l’épaisseur dépasse 15 m, les premiers
6 m étant très sensibles à l’humectation. A la suite d’une 
inondation accidentelle du terrain, la construction a subi un 
tassement inégal et s’est inclinée au début jusqu’à une dévia­
tion au sommet de 33 cm, déviation qui s’est doublée dès 
qu’on a fait le plein du réservoire supérieur; le tassement 
maximum était alors de 23 cm.

Les forages de recherche autour du château ont montré 
que l’humidité du sol était de 5 à 8 pour-cent plus élevée 
dans la zone humectée qu’aux alentours. Etant donné que 
l’humectation supplémentaire s’était étendue sur la grande 
majorité du massif de fondation, le redressement de la con­
struction par une inondation provoquée dans la partie oppo­
sée à l’inclinaison n’était pas possible. Alors on a eu recours 
à l’excavation d’un certain volume de terre situé sous la 
fondation. On a commencé par effectuer plusieurs forages 
horizontaux de 51 mm juste au-dessous du radier, en partant 
d’une tranchée latérale exécutée au côté opposé à la zone la 
plus tassée. Puis ces forages ont été transformés en une fente 
continue, d’une largeur de 8 à 10 cm, sur un segment circu­
laire ayant la flèche égale à un tiers du diamètre de la 
fondation. Pendant l’exécution de cette fente on a procédé à 
une légère humectation locale du sol autour de la zone 
d’excavation.

L’action de redressement du château d’eau s’est déclenchée 
sitôt après l’exécution de la fente, le mouvement étant activé 
à chaque opération d’élargissement de cette fouille. Le rem­
plissage progressif du réservoire, c’est-à-dire l’augmentation 
de la pression effective sur le sol, a nettement favorisé le 
mouvement surtout dans la période initiale.

Après le redressement complet du château (sa mise à la

f i g . 16. Château d’eau avant f i g . 17. Château d’eau après 
redressement. redressement.

verticale) l’espace restant libre sous la fondation a été rempli 
par injection avec une pâte de loess mélangé au ciment.

Un contrôle permanent du déplacement de la construction 
a été assuré par un système de tubes à niveau, un fil à plomb, 
des comparateurs à cadran ainsi que par triangulation. Les 
travaux de redressement ont duré environ deux mois, le 
déplacement quotidien maximum, mesuré au sommet du 
château, étant de 2 à 3 cm. Les positions de la construction 
avant et après le redressement sont illustrées dans les figs. 
16 et 17.

La consolidation du sol a été accomplie en deux reprises: 
une première portion, dans la zone de tassement maximum, 
avant le redressement, pour empêcher l’augmentation de l’in­
clinaison; le reste après la remise du château à la position 
verticale.

En tenant compte de l’humidité et de la stratification du 
loess on a considéré la consolidation d’une couche de sol de
3 m d’épaisseur au dessous du radier comme satisfaisante; 
on a assuré en même temps une zone consolidée à l’exté­
rieur, tout autour de la fondation, ayant la même épaisseur 
et une largeur d’un mètre.

Pour consolider le sol, on a introduit en tout 72 injecteurs 
— électrodes sous forme de tuyaux métalliques de 51 mm— 
en diverses directions (verticale, inclinée à 2 : l e t à l  : 1) 
autour du château. Chez un certain nombre d’injecteurs, le 
traitement a été accompli en deux tranches de profondeur, 
chacune de 1,50 m; chez les autres, en une seule tranche. On 
a ainsi réussi à traiter entièrement le massif de sol de fonda­
tion (à l’exception d’une portion centrale) en évitant en 
même temps les superpositions des zones d’injection. La 
distribution des injecteurs est représentée dans la fig. 18; il 
est à remarquer qu’on a pu accéder sous la fondation seule­
ment de l’extérieur.

Les traveaux se sont poursuivis en étapes; le silicate de 
sodium a été introduit par les injecteurs anodiques, puis on a 
changé le sens du courant électrique et on a procédé à 
l’injection par le reste des électrodes. La consommation de 
solution de silicate de sodium diluée à 1,13-1,14, pour une 
tranche de 1,50 m, a été d’environ 240 1 pour un injecteur; 
la consolidation a nécessité en tout 25 000 litres de solution 
diluée ou 11,5 tonnes de silicate de densité 1,39-1,43, tel 
qu’il a été livré sur le chantier. Pour le forage préalable, 
l’enfoncement et l’extraction des injecteurs on a utilisé un 
vibrateur.
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Les sondages exécutés plus tard dans la zone traitée sous 
la construction ont confirmé l’efficacité de la méthode; le sol 
consolidé est bien durci, il ne peut être fouillé qu’avec le pic 
et il est parfaitement résistant à l’eau.

Après avoir fait les aménagements destinés à éviter 
d’autres inondations accidentelles du terrain, le château a 
été mis en exploitation normale. Les méthodes de redresse­
ment et de consolidation adoptées sont justifiées tant au point 
de vue technique qu’économique.
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D. M o h a n  (India)
Picking up the General Reporter’s suggestion for discus­

sion on ultimate load bearing capacity of cohesionless soils, 
I would like to talk about comparatively loose cohesionless 
soils, that is, soils with relative densities less than 50 per 
cent. The size of the footings and the surcharge effect on 
these soils do not appear to follow the trend found in the 
various expressions of Terzaghi and other research workers. 
I am glad to see that there is a paper by de Beer (3/3) on this 
subject at the present conference. Earlier, some work on this 
subject has been reported by Vesic (1963). Professor Boro- 
wicka made a brief reference to this subject in the panel 
discussion this morning but his remarks pertained more to 
the reduction in bearing capacity in loose soils and whether 
this reduction factor should be 2 /3  or less as suggested by 
Terzaghi than to the size and surcharge effect.

We have carried out extensive field and model plate load 
tests with plates varying in size from 12 in. to 4 ft and with 
depth-to-width ratios of 0.25 to 1.5. In all the tests the 
increase in width and surcharge on the test footing does not 
lead to an increase in bearing capacity, and in some cases

it leads to an actual decrease. Model tests with sands of 
varying compactions (relative densities of 35 to 85 per cent) 
have indicated that the critical value at which the influence 
of width is noticeable is about 50 per cent. Tests are now in 
progress in the field on relatively compact sandy soils. It 
would be worthwhile to collect further data on the ex­
perience of other research workers in this field.

Another subject on which information is lacking is the 
bearing capacity of boulder soils. At the moment there is no 
reliable method of predicting this bearing capacity other 
than by performing a field load test on a plate or footing of 
a fairly large size. If some correlation of the bearing capacity 
could be found with the shear strength properties of the filler 
soils and the mechanical composition of the soil mass it 
would be a great advantage. When filler material is absent, 
that is, when boulder is in contact with boulder, it will be 
necessary to resort to some form of penetration test. We 
have tried dynamic cone tests on 1M- to 2)2-in. gravel, and it 
has been found that a proper choice of cone size is impera­
tive.
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L. M. Z a l a z a r  (Argentina)
Pavement design involves several important soil mechanics 

problems, some, but not all, of which have been covered in 
the papers presented to this Conference. I would like to 
point out some things of real importance on the subject.

First of all, the predicted moisture conditions of pavement 
foundations were the subject of a paper by Russam (3/39). 
This is an excellent paper, but it refers only to results in 
tropical areas. More research is necessary in other areas, fol­
lowing the same principle of taking the suction effect 
measured through pF as the main concept in the matter.

I agree with the ideas of Croney and Lister (3/8). Their 
paper follows the concepts of the Road Research Laboratory 
(Great Britain) which take into consideration the compres­
sive dynamic modulus of elasticity of each course and 
permissible deflections in agreement with traffic conditions on 
the whole structure, composed of multi-layers, some of 
which are treated with cement or asphalt.

We, in our country, are at the present time following the 
same trend trying to change the old pure empirical analysis. 
We started four years ago with experimentation with other 
theoretical approaches such as the Hveem method, and 
recently the McDowell triaxial method; both take into con­
sideration the flexural resistance of treated courses. In 
future, we hope that the dynamic modulus of elasticity, E, 
will become the accepted method of design.

With regard to soil stabilization (papers (3/6) by Clegg 
and (3/28) by Mateos), I would like to clarify some defini­
tions. We accept Winterkorn’s classification in this area, 
which means that soil cement and soil lime are physico­
chemical stabilizations. Both are good, but they must be used 
in different layers of the pavement if we are to apply soil 
mechanics principles, that is, in base courses. Cement seems 
to be a better stabilizer because the materials may reach a 
higher strength. Lime is better for sub-base or subgrade 
where the main problems are in the expansion of heavy soils, 
which can be properly reduced by lime action.

From our experience, we do not believe it is good practice 
to use cement stabilization for fine-grained soils in base 
courses for heavy traffic, but we have had excellent results

462



with the cement stabilization of granular mixes, a method 
which started in California with the name of “cement-treated 
bases.” Soil asphalt is another good stabilization method for 
base courses, but it has a limited application to friable soils 
with a medium value of frictional strength. All soil stabiliza­
tion mixes must be submitted to proper soil mechanics tests, 
just to measure their strengths.

G. M o r a l d i  (Italy)
Four years ago in Paris, in my general report for Division

4, 1 stated that you could observe a very definite trend 
towards the adoption of rational methods for the design of 
flexible pavements. Still lacking, however, was a satisfactory 
correlation between such methods and the actual behaviour 
of the pavements under load, as well as sufficient information 
concerning the values of the parameters which appear in the 
formulae. I hoped that such a gap would be completely 
filled, or at least substantially filled, by the papers presented 
at this Conference, but after reading them, and hearing the 
opinion of our General Reporter, I feel that this is not so.

At present an engineer dealing with the design or the 
evaluation of a pavement cannot resort to rational methods, 
or at least cannot rely sufficiently on them, because we do 
not really know which value of the modulus we should use, 
which tensile stress we should consider safe at the bottom 
of a surface layer, which deformations we can allow in the 
different strata, and so forth. I would therefore like to 
emphasize the engineer’s need for such data. This is the next 
goal that everyone devoting himself to the design of flexible 
pavements should aim to attain in the immediate future.

Let me say also that I think that much of the responsibility 
for the present situation arises because people have worked 
in isolation. Correlation of one’s work with that of others is 
indispensable. I am perfectly aware that some will feel that 
this problem should be dealt with in more specialized con­
ferences, such as the International Road Conference or the 
Conference on the Design of Flexible Pavements, but I 
think that factors concerning the behaviour of the subgrade 
are pertinent to this Conference. As a conclusion with an 
immediate practical application, may I suggest therefore that 
all of us who are interested in pavement design seize this 
opportunity to meet around a table and exchange informa­
tion on such items as may be useful for our future work.
I would be very much obliged if our Canadian friends would 
bring their personal contribution to such a meeting.

P. L. I v a n o v  (U.S.S.R.)

Since 1951, the Laboratory of Soil Mechanics of the 
Leningrad Polytechnic Institute, in collaboration with various 
design and building organizations (the Kuibyshev, Gorky, 
Bratsk, and other hydroelectric projects), has carried out 
investigations and tests on a method of compacting loose, 
cohesionless, saturated soils by explosives (Florin, 1952; 
Ivanov, 1959, 1962). The first test explosions in sandy soils 
were performed at the site of the Svir hydroelectric plant 
in 1936 (Maslov, 1959) and in 1940 this method of compac­
tion of soils by detonation of buried charges of explosives 
was used to consolidate the foundation area at the Franklin 
Falls Dam site (Lyman, 1940).

Explosion of a charge in a loose, cohesionless, saturated 
soil results in dynamic forces causing the failure of the soil 
structure at a considerable distance from the zone of imme­
diate action of the explosion gases. The failure of the soil 
structure takes place as a result of the shock wave passing 
through the soil skeleton and pore water, the soil displace­

ment arising from the formation and pulsation of a gas 
cavity, and the intense seepage forces arising as a result of 
water movement in the pores relative to the soil particles. 
After the destructive action of the explosion, a compara­
tively long-term process of soil compaction takes place 
caused by the weight of soil particles and an additional load. 
Explosive action has a selective capacity, producing the 
failure of the soil structure and subsequent compaction of 
the looser and, consequently, less dense portions of the soil. 
Depending on the location of a charge relative to the soil 
layer to be compacted, there are three methods of soil 
compaction— the detonation of buried, surface, or under­
water charges of explosives.

To compact sandy soils by detonation of buried charges of 
explosives, the charges are buried in the soil at a depth that 
ensures absence of a crater and expulsion of soil during 
explosion. The most effective explosions are those where the 
charges are located at a depth close to that of maximum 
camouflet. Based on the generalized test explosion results, 
the depth of a charge in a saturated fine- and medium- 
grained sand may be determined by the relationship C =
0.055 /¡3, where C — weight of a charge of ammonite in 
kilograms and h =  depth to charge location in metres. On the 
basis of the field investigation results with the application of 
deep bench marks, the design depth of sand layer compac­
tion may be accepted as h1 =  1.5 h.

Maximum results and uniformity of compaction are 
obtained by the simultaneous explosion of a series of charges, 
forming a closed contour in plan. Test explosions of a series 
of charges allow the radius of effective action of deep 
explosions in loose, fine-graded sands, to be determined 
approximately by the relationship: R  =  3.03\/C .

While compacting a fine-graded alluvial sand by detona­
tion of 5-kg charges of explosives (buried to a depth of
4.5 m, 2R =  10 m spacing in plan), after three successive 
explosions, the average change of soil porosity from 41 to 
38 per cent was obtained. Two series of explosions of similar 
charges in fine-graded soils sluiced under water resulted in a 
change in their porosity from 43 to 37 per cent. Average 
settlement of the whole soil surface reached 40 cm at the 
explosion of the first series of charges, and 20 cm at the 
repeated explosion.

In the method of soil compaction by detonation of surface 
charges of explosives, charges exploded on the soil surface 
are used. In this case, less of the explosion’s energy is 
directed to the destruction of soil structure than in the case 
of deep explosions. Thus an increase in weight of the charge 
and a reduction of the compaction depth is needed. For 
example, a surface charge of 10 to 20 kg by weight ensures 
the compaction of a loose fine-graded sand up to 2.5 to
3.0 m.

When compacting soils by detonation of underwater 
charges of explosives, the charges are sunk into water and 
exploded above the soil surface. Underwater explosions may 
be used for compaction of sandy, gravel soils, and loose 
underwater rockfill. The distance from the charge to the 
soil surface must be great enough to ensure absence of a 
considerable crater in the soil at the moment of explosion. 
As a result, after a number of test explosions, the relation­
ship for determination of the minimum distance from the 
charge to the soil surface may be presented in the following 
form: Ah =  _K(3\ /C ) '1 where Ah =  distance from the centre 
of the charge to the soil surface in metres; and K  and ¡l  are 
empirical coefficients (for rockfill K  =  0.28 and /t =  2.20, 
and in the case of sandy-gravel soils K  =  0.44 and /j. — 
1.75).
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tion by explosives detonated in water 
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f i g . 20. Relative settlement of fine sand versus number of explo­
sions for different charge locations.

The distance between the soil surface and a suspended 
charge of explosive must be sufficient to prevent water from 
being thrown up at the moment of explosion. Maximum 
weight of an ammonite charge (in kg) may be determined 
on the basis of an empirical formula, proposed by Tavrizov: 
C =  0.08H3 where H  =  depth of sinking of the charge 
in metres.

In 1964, compaction of the foundation and the rockfill 
bottom layer of a jetty was performed. The thickness of the 
rockfill layer at the place of compaction reached 4 m and

was underlain by an 8-m layer of gravel and road metal 
(Fig. 19). The loose deposits were underlain by rocky soils. 
At a depth of 14 m, 20-kg charges were suspended from 
floats at a distance of 2.5 m from the surface of the rockfill 
bottom layer. In the plan, charges were located over a square 
network at 7-m intervals. After the first series of charges, 
the charges of the second, third, and fourth series were 
exploded. As a result of the four series of explosions, 
average settlement of the rockfill bottom layer reached 70 
cm within the limits of the compacted zone. At a greater 
distance from the place of explosion, gradual reduction in 
settlement of the rockfill bottom layer was observed, so that 
at a distance of 30 m the settlement was only 15 cm.

For comparison of soil compaction methods, the labora­
tory carried out deep, surface, and underwater explosions 
of 1.5-kg charges in a tank (2.5 X 2.5 and 1.7 m deep). 
Fig. 20 shows the mean relative settlement of a fine sand 
layer after a series of explosions, and Fig. 21 shows the 
settlement of bench marks located at different depths from 
the place of explosion. As can be seen, the maximum result 
is obtained for underwater explosions, and the minimum for 
explosions of surface charges.

5 e t t £ e m e n t l cm

f i g . 21. Settlement at varying depths for different charge 
locations.

Field and laboratory explosions of charges showed high 
effectiveness and easy applicability of the method of explo­
sions for compaction of large areas of loose, cohesionless, 
saturated soils. The greatest effect was obtained at 0.6-0.7 
degrees of compaction of loose, and particularly of cohesion- 
less soils, sluiced or dumped into water.

REFERENCES

F l o r i n ,  V. A . (1952). The phenomena of liquefaction and 

methods of compaction o f loose saturated sandy foundations. 

Izvestia (Proceedings) U.S.S.R. A cadem y of Sciences, N o . 6. 

Iv a n o v , P. L. (1959). Com paction of loose sandy soils by explo­

sions of small charges of explosives. Energeticheskoe 

Stroitel’stvo N  2/23, Gosenergoizdat.

----------  (1962). Liquefaction of sandy soils. Gosenergoizdat.

L y m a n , A . R. B. (1940). Com paction of soils by explosives.

C iv il Engineering. Vol. 10, pp. 205-6.

M a s lo v ,  N. N . (1959). Conditions of saturated sand stability. 

Gosenergoizdat.

464



C h a i r m a n  A i t c h i s o n

Thank you gentlemen. I regret that time does not permit 
any more discussion from the floor. I now call on Professor 
de Beer for his closing remarks.

R a p p o r t e u r  G é n é r a l  d e  B e e r

La séance de cet après-midi n’ayant en qu’une durée de
1 h 30 je voudrais être très bref dans mes conclusions.

En ce qui concerne les tassements je puis presque me ral­
lier complètement aux conclusions formulées dans la division 
précédente consacrée à la détermination des paramètres de 
déformabilité. Le problème essential ne consiste pas tant 
dans le choix de la méthode de calcul, mais bien dans la 
détermination des paramètres de déformabilité. On y a 
indiqué la limitation de la signification des essais œdomé- 
triques. Le professeur Kérisel a indiqué hier comment il 
estime pouvoir obtenir de meilleurs résultats à partir d’essais 
triaxiaux dans lesquels l’échantillon placé d’abord sous le 
tenseur de contrainte, qu’il avait dans le terrain, est ensuite 
soumis au tenseur de contrainte existant au point considéré 
après application de la charge et en supposant valable la 
loi de répartition de Boussinesq.

Aussi attrayante que soit cette idée, je crois toutefois que 
eu égard au manque d’homogénéité et d’isotropie du sol cette 
voie elle aussi, tout étant notablement meilleure que l’essai 
à l’cedomètre, ne pourra dans de nombreux cas pas encore 
donner la réponse exacte. Si tel est le cas, des méthodes 
empiriques, beaucoup plus rudimentaires, mais plus directes 
continueront à garder leur valeur pour les praticiens, du 
moins pour les cas courants. Kantey a e.a. mis l’accent sur 
le problème de l’homogénéité.

Une combinaison des essais suggérés par le professeur 
Kérisel, et des données semi-empiriques permettra de serrer 
davantage le problème. La méthode russe employée par 
Stefanoff, et al. (3 /43)  et par Lehr, et al. (3 /24)  et consis­
tant à une relation statistique d’essais à la plaque avec cer­
taines propriétés physiques me semble aussi une méthode 
pratique intéressante, en attendant de plus amples dévelop­
pements.

L’intervention de Mikasa vient confirmer l’étude intéres­
sante de Janbu (3/18) à laquelle, par manque de temps, je 
n’ai pu que faire allusion dans mon introduction. Cette 
étude constitue une amélioration importante du problème 
de la consolidation unidimensionnelle en prenant en compte 
un seuil d’écoulement de la loi de Darcy, la variation des 
contraintes primitives et une compressibilité variable avec 
la profondeur.

En ce qui concerne le problème des revêtements des efforts 

WRITTEN CONTRIBUTIONS

M. D ia z  d e l  Rio (Espagne)

Depuis l’initiation de son plan de modernisation (1964), la 
Société nationale des chemins de fer espagnols (RENFE) a 
fait un investissement pour la consolidation de l’infrastructure 
de ses voies ferrées équivalent à 10 millions de dollars. En 
continuant ces travaux, on pense les poursuivre avec une 
dépense annuelle de 1,5 millions de dollars pendant les 
prochaines 5 années.

Sept lignes ont été affectées par des problèmes d’insta­
bilité, deux dans le nord et cinq en Andalousie, avec une 
longueur des zones instables totalisant prés de 100 km. Au 
point de vue de la mécanique des sols les problèmes pré­

considérables sont déployés pour arriver à une méthode 
rationnelle du dimensionnement. Je voudrais simplement 
rappeler qu’une telle méthode rationnelle doit être basée sur 
une double condition: maintenir une sécurité suffisante par 
rapport à l’équilibre limite de rupture des diverses couches 
intervenant dans le problème, dans les situations d’humidité 
et de température les plus défavorables qui puissent se pré­
senter à l’endroit considéré, et en tenant compte du caractère 
statique ou dynamique des charges et des effets de fatigue 
dus à leur répétition, d’autre part maintenir les déformations 
dans des limites encore admissibles pour la fonction du 
revêtement, qui est sa roulabilité. Il s’agit de deux conditions 
bien distinctes, et je crois dès lors, qu’en accord avec la 
pratique britannique, il faudrait définir séparément un 
critère de stabilité et un critère de roulabilité.

En attendant qu’une telle méthode rationnelle soit à la 
disposition, il s’agit d’améliorer les méthodes semi-empiriques 
dont on dispose. Les interventions de Mitchell et Turnbull, 
ainsi que les autres interventions orales, nous ont indi­
qué dans quelle voie une telle amélioration peut être 
apportée. En attendant, Turnbull a indiqué que grâce à la 
grande somme d’expériences sur lesquelles il est basé, l’essai 
C.B.R. garde toute sa valeur pratique, et cela est e.a. con­
firmé par le fait que les grands organismes, comme le Shell 
Company, continuent à baser les méthodes du dimensionne­
ment des chaussées souples sur ces essais.

Pour ma part, comme praticien, je voudrais plus parti­
culièrement attirer l’attention sur les phénomènes d’attrition, 
même dans des matériaux autrement durs que les sols 
pouzzolaniques traités par Moraldi and Calabresi (3/33) 
ainsi que sur la nécessité de prendre les précautions adéquates 
au droit des bermes, pour limiter la teneur en eau d’équilibre 
sous le revêtement.

D ’autre part la prise en considération de l’effet de dalle 
des couches bitumineuses, nécessite à mon avis l’introduction, 
à côté d’un critère de déformabilité, d’un critère de tension.

Il est probable que dans un avenir rapproché les efforts 
conjugués aboutiront à une méthode rationnelle du dimen­
sionnement basée sur les propriétés élastiques et visco- 
élastiques de toutes les couches intervenant dans le problème, 
tel que le rapport de Peltier et Leger (3/35) le laisse entre­
voir, et c’est en insistant sur la nécessité de tels efforts que 
je voudrais conclure cette intervention.

(The remarks o f the General Reporter for Session 5 
presented to the Closing Session appear on pp. 593-4.)

C h a i r m a n  A i t c h i s o n

Thank you Professor de Beer. The session is now closed.

CONTRIBUTIONS ÉCRITES

sentés peuvent être réduits à deux cas, lesquels sont devenus 
plus graves avec les pluies extraordinaires des dernières 6 
années: (1) forte instabilité des talus naturels et remblais 
due en partie au pouvoir expansif des argiles et en partie à 
la présence de gypse disséminé (gypses tertiaires); (2) insta- 
bililité des remblais non cohérents et cohérents appuyés sur 
fonds boueux de ruisseaux abandonés où la transition de 
coupe à remblai est brusque; le niveau piézomètrique élevé 
de l’eau dans ces transitions est la cause principale de l’insta­
bilité. Bien que leurs origines soient différentes, tous les deux 
problèmes produisent le même effet: l’affaissement de la 
voie en proportions incompatibles avec la sécurité de la 
circulation et la déformation conséquente du remblai.
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Il convient de remarquer que toutes les lignes instables ont 
près de 100 années d’existence et que, durant leur construc­
tion, toutes les mésures nécesaires de précaution ne furent 
pas prisees contre les argiles expansives parce que leurs 
problèmes étaient peu connus. Il est logique de supposer que 
depuis leur construction il y a eu des années très pluvieuses, 
pareilles aux années actuelles, durant lesquelles il y eut des 
tassements. La solution la plus rapide contre ces tassements 
est bien connue: l’addition de matériaux non cohérents tels 
des scories, détritus de carrière, escarbilles, etc.

L’efficacité de ce remède rapide laisse à désirer si la con­
solidation des matériaux n’est pas complète, laquelle cepen­
dant est difficile à réussir pour des raisons pratiques. L’éffet 
dynamique causé par la circulation du train en voie dénivelée 
produit des accélérations importantes (à 20 cm sous l’assise 
des traverses, l’accélération atteint la valeur de 1,2 g) qui 
brisent l’équilibre de la zone de séparation des matériaux 
cohérents et non cohérents en créant un solide difficilement 
assimilable aux solides de Persoz, Kelvin-Voigt, Bingham 
ou de Maxwell.

Avec l’addition de matériaux non cohérents, on y obtient 
la stabilisation de certaines zones tandis que dans les autres, 
où la présence de gypses a été constatée, cette addition n’a 
été qu’une solution de courte durée bien qu’elle demeure 
l’unique possible à réaliser pendant beaucoup d’années à 
cause des difficultés de l’emploie d’autres systèmes. Dans ces 
derniers cas on a atteint une épaisseur de détritus de 15 m 
parfaitement confirmée par des sondages.

On a constaté que le tassement se produit plus rapidement 
sous une charge statique que sous des forces d’impact comme 
celles qui sont produites par le train, quand le système argile- 
matériel pulvérulent se trouve près de sa saturation complète. 
Ceci est l’explication que les tassements les plus importants 
ne se produisent pas, généralement, quand le train passe; ce 
phénomène peut être dû à l’existence de pressions intersti­
tielles négatives comme suppose Vesic.

B
f i g .  23. L igne Linares-Cordoba. A . instabilité à  Torrenteras; 

B, travaux réalisés à Torrenteras.

m m ,

f i g .  22. Ligne Moreda-G ranada, glissement de Deifontes.

La méthode la plus simple et pratique pour rabattre le 
niveau piézomètrique, quand il existe une transition claire 
de coupe à remblai, est la construction d’écrans transversaux 
dans le remblai remplis de matériaux non cohérents et pro­
tégés par une couche filtrante. Tous ces écrans ont été réali­
sés avec des galeries inférieures qui peuvent être visitées. 
L’écran le plus grand atteignit les 25 m.

Le problème des grandes accumulations de matériaux 
additifs non cohérents, qui se trouvent avec une certaine

fréquence, est une indication du mauvais état prolongé d’un 
remblai déterminé.

Après de multiples tentatives on a déduit que, quand la 
perméabilité horizontale est fortement supérieure à la per­
méabilité verticale, le système le plus rapide de stabilisation 
est l’injection dans la base de la zone limite inférieure des 
détritus additionnés et de la zone limite supérieure, immé­
diatement sous le ballast, formant ainsi une sorte de revête­
ment sandwich. La plus grande perméabilité horizontale 
rend possible dans beaucoup de cas la formation de petits 
canaux qui permettent la sortie de l’eau contenue dans le 
remblai et la formation immédiate d’une crôute extérieure 
par le durcissement du coulis qui protégera le remblai 
pendant un temps indéfini. Les coulis sont en proportion 
ciment/eau de )i ou plus dilués pour que les pressions 
d’injection soient inférieures à 2 kg/cm.ca.

Le problème de prédiction des tassements en fonction du 
temps dans les zones dangereuses ne permet pas par sa 
complexité un étude bassée seulement sur les caractéristiques 
de petits échantillons d’un remblai, puisque les résultats de 
laboratoire ne sont probablement pas représentatifs, dans 
leur intégration, du phénomène naturel. Pour éviter ces 
inconvénients on a employé la méthode sismique de re­
cherche pour lequelle on peut employer le train comme 
générateur des impulsions.

On a constaté aussi que les remblais argileux instables ont 
des vitesses de propagation comprises entre 200 et 300 
m/sec; il est aussi vérifié que les noyaux argileux sont stables 
quand ces vitesses varient de 700 à 900 m /sec lorsqu’ils
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f ig .  24. Ligne Cordoba-M alaga, instabilité du remblai.

reposent sur des terrains tertiaires avec vitesses de propaga­
tion de 1 400 à 1 600 m/sec.

On peut s’assurer en première approximation que les 
glissements brusques avec un tassement de la voie plus grand 
que 15 cm sont précédés d’une diminution de la vitesse 
supérieure à 20 pour-cent, ce qui donne une première 
indication pour prévenir les mouvements qui puissent affecter 
la voie. De la même manière, on peut assurer que l’augmen­
tation de la vitesse de propagation de plus que 20 pour-cent 
signifie une consolidation efficace.

Nous sommes en train d’étudier une grande série de cas 
pratiques avec humidité variable, qui nous permettent d’ob­
tenir des solutions empiriques sur la stabilité probable d’un 
certain remblai, fondées exclusivement sur la vitesse de 
propagation des ondes sismiques.

R. G u r í  (A rg e n tin a )

An investigation has been made in the System of Rio de 
los Sauces Canals, Villa Dolores, Province of Córdoba, 
Argentina which was very similar to that reported in the 
paper by Bally, Antonescu, and Perlea (3/2). These canals 
were located over loessial layers. During construction, dif­
ferent behaviours of soil were verified according to the zone 
that the canal crossed over. In those areas where cultivation 
had taken place for several years, important surface subsi­
dences did not appear, but in virgin lands great subsidences 
were detected after the canal began operating. In order to 
investigate the causes of soil behaviour in the different zones, 
the following programme was adopted:

1. Excavation of several shafts 4 m deep. These excava­
tions were distributed in order to encounter the following 
conditions: (a) loessial layers in virgin state with natural 
vegetation; (b) the same layers but without vegetation; 
(c) the same loessial soils under the influence of irrigation 
and cultivation; (d) the canal zone without flooding, without 
vegetation, and under the influence of rain; (e ) the canal 
zone with an overflow for 15 days, (/) the same canal zone 
with an overflow for 3 months.

2. The following operations were performed in the shafts:
(a) determination of natural dry density every 50 cm of 
depth; (b) determination of natural water content at these 
depths; (c) taking of soil samples in order to make identifica­
tion tests; (d) drilling below the shallow loessial layers to 
reach the sand and gravel horizons which is located at dif­
ferent depths. The principal results of these tests are given in 
Fig. 25.

As a result of the study of these tests, the following con­
clusions were reached:

1. When the loessial layers have not been submitted to a 
long period of water absorption for several years (irrigation 
and cultivation), loess density in the superficial layers was 
low.

2. The minimum value of density, in all the cases, corre­
sponded to a depth of 2.50 m.

LEGEND
1)--------------OVERFLOW FOR 15 DAYS

2. )  IRRIGATED AND CULTIVATED FOR YEARS

3. ) --------VIRGIN WITHOUT VEGETATION

A.)------+ ------ VIRGIN WITH VEGETATION

f i g . 25. Variation of water contents and dry densities in four shallow shafts with different
surface conditions.
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3. An increase in density with depth is observed.
4. In soils that had been under water for a short period of 

time (15 days to 3 months of flooding) it is noted that an 
important density increase did not take place.

5. In the case of soils under water during long periods of 
time (several years of irrigation) a continuous increase in 
density with depth was noted.

6. According to the U.S.B.R. (1960) there exists, in 
loessial soils, a “critical density” which divides loose and 
dense states of soil. There are several criteria to detect this
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situation. Fig. 26 represents the relationship of dry density 
to maximum Proctor density on the vertical axis and opti­
mum Proctor water contents minus natural water contents 
on the horizontal axis. A curve is also plotted which divides 
loose and dense states of loess according to one criterion. It 
can be seen, according to this criterion, that loess structure 
in the 2.50-m superficial depths is always loose. Fig. 27 
represents the liquid limit on the horizontal axis and natural 
dry density on the vertical axis. A curve which divides loose 
and dense states is also plotted. According to this criterion, 
the superficial loessial virgin layers of Villa Dolores have to 
be classified as loose.

7. When submitted to a long wetting period the soil 
attains density values greater than critical density for depths 
greater than 1.50 m. Because of this conclusion, it is per­
fectly understandable that dangerous subsidences have not 
appeared when the canal crosses lands that have been irri­
gated and cultivated.

8. On studying the results of shaft data in the irrigated 
zone, an infiltration of water as much as 3 m deep can be 
expected.

9. Between shafts located in the virgin zone with natural 
vegetation and cultivated zone with irrigation, integration of 
porosity variations with depth lead to the conclusion that the 
theoretical surface subsidence is about 44 cm. In the field the 
real subsidence was about 50 cm. This subsidence occurs 
with 55 per cent of the layers located between the surface 
and 2 m deep, and 45 per cent in those layers located 
between 2 and 3 m; that is to say that settlements have been 
practically double in deeper layers.

10. The final state of soil density produced by irrigation 
is independent of the initial virgin densities occurring in the 
layers. The variation of density with depth (in the final state) 
seems to follow practically a linear law. The density value is 
about 1.40 kg/m.cu. at the surface and increases with depth.

According to the preceding explanation, it is inferred that 
the behaviour of the loessial soil of Villa Dolores as founda­
tion soil for canals was different to that mentioned in the 
paper by Bally, Antonescu, and Perlea (3/2). The principal 
differences are ( 1 ) that loessial soil of Villa Dolores under­
goes settlements in the shallow layers, and (2) that the time 
necessary for damage to appear was very much shorter 
(about 15 days after the canal began operating).
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J. G. L a n g e r  (Canada)
Le rapport, “Fondations de réservoirs en sol compacté 

par le fonçage de pieux de sable”, présenté par da Costa 
Nunes et Porto (3/7), décrit une fondation quand le sol 
résistant (sol résiduel) se trouve dans une profondeur 
limitée, environ 10 m. Je voudrais compléter ce rapport, en 
suggérant une méthode convenable en cas, si l’épaisseur de 
la couche de terrain supérieure est plus grande et les pieux 
de sable— toujours en gardant leur effet de compactage— ne 
s’appuient sur une base de sol résistante. La présente dis­
cussion se base sur des considérations théoriques qui étaient 
partiellement vérifiées en Hongrie, lors de la construction 
de la route principale No 8, sur certaines sections maréca­
geuses.
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CONDITIONS GÉNÉRALES

S’il s’agit d’un souterrain mou et peu résistant, où l’appli­
cation des pieux de matériaux élastiques et de fonctionnement 
par frottement n’est pas raisonnable, à cause de la faible 
résistance à la friction de l’ambiance et où par conséquent 
il faudrait planter des pilotis très longs afin d’atteindre le sol 
plus solide—se posera la question du fonçage des pieux de 
sable.

La faible résistance de l’entourage signifie en même temps 
sa plus grande compressibilité. Or, s’il réussit à produire un 
compactage qui résulte en une densité significative et si le 
matériel densifié répondra aux exigences de la résistance au 
frottement satisfaisant et nécessaire (les colonnes de sable 
ayant des dimensions correspondantes à cette double fonc­
tion), il y aura la possibilité d’une transmission efficace des 
chargements.

v é r i f i c a t i o n  g é n é r a l e  d u  s o u t e r r a i n

Les sols compressibles ou plus généralement les sols de 
mauvaise qualité, comme par exemple les terrains maré­
cageux, possèdent les caractères généraux suivants: une 
teneur en eau très forte, une forte compressibilité, une résis­
tance au cisaillement faible. Les sols répondant à cette 
définition sont les vases, les argiles molles, les tourbes et 
certains sols géologiquement anciens, mais rémaniés, ou 
des formations géologiques récentes, liées soit à une sédi­
mentation alluviale ou marine, soit à une mise en place par 
remaniement quaternaire. Les vases et les argiles molles sont 
des matériaux ayant une très faible compacité, n’étant pas 
encore consolidées. Les tourbes sont des accumulations de 
matières organiques partiellement décomposées et désinté­
grées avec une forte teneur en eau.

En calculant les éléments de tassements compétents, nous 
recevons une mesure de la compressibilité qui en même temps 
nous indiquera le manque de la résistance qui pourrait 
empêcher cette compression. Ainsi, les valeurs de ces tasse­
ments indiqueront simultanément les contraintes dues aux 
chargements critiques. En fin de compte, l’interdépendance 
des tassements et des contraintes rendra possible l’analyse 
du nombre et des dimensions des pieux de sable.

c o m p r e s s i b i l i t é  d u  s o u t e r r a i n

D ’après Karst et Bourgès (1964), le tassement résultant 
d’un sol chargé sera exprimé par la formule suivante:

^totai =  ô| +  5n +  Sp +  Ss

où 8; est le tassement instantané; Sn est le tassement résultant 
des déformations latérales du sol; Sp est le tassement dû à la 
consolidation (tassement primaire) ; et 8S est le tassement dû 
à la compression secondaire. Bien entendu l’importance de 
ces différents termes varie avec le type du sol. Pour les sols 
très compressibles (puisqu’il s’agit maintenant de ceux-ci), 
les terms Sp et Ss sont prépondérants, or nous allons faire 
abstraction des deux premières valeurs.

Le tassement dû à la consolidation primaire, selon des 
auteurs ci-dessus mentionnés, est le suivant (Fig. 28) :

A H  =  H [ c J (  1 +  eo)]log[(crot/ +  Ao-Vc-,/]

où: H  est l’épaisseur de la couche considérée; cc A e /A  log o-', 
l’indice de compression; Ae  est la diminution de l’indice des 
vides; <r0'  est la contrainte effective dans le sol; <t /  est la 
pression de préconsolidation; e 0 est l’indice des vides du sol 
avant le chargement; A c/ est la contrainte de la surcharge 
appliquée. Pour le tassement secondaire (tassement relatif)

Karst et Bourgès (1964) recommandent la formule de 
Buisman:

A h =  h0(av +  a a log ¿)A<r',

dans laquelle: h 0 est l’épaisseur initiale de la couche; Ah  est 
le tassement de cette couche; t est le temps en jours établi 
de la courbe de consolidation; ap et as sont des coefficients 
dépendants (modules de déformation) de; A c/ est l’aug­
mentation de la pression appliquée sur la couche (fig. 28). 
Le tassement résultant sera la somme:

- f f t o t a l  =  A iî +  A h.

f i g . 28. Courbe de compressibilité.

C’est le tassement total, le sol ayant atteint sa consolidation 
sous les charges appliquées, à la fin de la phase de la con­
solidation. L’application des pieux de sable nous permet de 
supposer que l’augmentation A</ de la pression sera sup­
portée par des pieux de sable. Ainsi le tassement secondaire 
deviendra égal à 0 et le tassement total se réduira à

totn =  H [c J (  1 +  e0)]Iog(o-0'/fc ')-

De cette équation nous calculons la valeur de <t 0', contrainte 
effective qui devra être contrebalancée par des pieux de 
sable.

r xaH,

f i g . 29. Poussée latérale sur les pieux de sable.
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FONCTIONNEM ENT DES PIEUX DE SABLE

Pour compenser la contrainte effective, nous analyserons:
1. Les dimensions et le nombre des pieux de sable à 

appliquer. Supposant une profondeur ne dépassant pas 
10—14 m (la profondeur jusqu’à laquelle Coulomb suppose 
la poussée de terre linéaire), la poussée latérale sur le pieu 
de sable peut être exprimée par la formule (fig. 29) :

P  = ( H S / 2 h \ af  = (Hi2/2 )y  tan 2(45° -  0/2)

où y  =  poids unitaire du terrain; /  =  coefficient de frotte­
ment (pieu de sable-terrain); \ a =  tan2(45°0/2) =  coef­
ficient de poussée des terres; et où, H j =  14 m devra être 
considéré comme un maximum.

2. En considérant que cette pression fonctionne radiale- 
ment, la suite de l’analyse devra vérifier la résistance au 
frottement due au contact et à l’effet de friction mutuelle 
entre le terrain consolidé et les pieux de sable. La longueur 
des pieux de sable devra être déterminée par des méthodes 
de calcul bien connues.
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G. M e a r d i  (Italy)
The General Reporter and Panel Members have insisted 

on the necessity of communicating the performance of works 
executed in order that comparisons with the results of the 
relative studies and designs may be made. Therefore, I think 
it will be interesting to know the results of an important work

on the southern coast of Sicily: the outer dam 2 km from 
Gela. The soil consists of a superficial layer of slightly silty 
sand resting on sandy silts interbedded with clayey silts of 
very low strength.* At a depth of 4.5 m there is a very thick 
layer of fine sand. The soil was explored with 9 borings 
carried out along the axis on the layout of the dam which is
1.5 km long. The dam, which consists of 60 caissons with a 
cross-section, as indicated in Fig. 30, could not be supported

* Cohesion =  0.12 kg/sq.cm.; <t> =  10° from consolidated- 
undrained triaxial test.

f i g . 31. Settlement during the three stages of construction.
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by such a low strength soil, but I availed myself of the 
superficial layer of sand and had the dam built in several 
stages so that the consolidation caused by the loading of the 
first part enabled us to build the second one, and so forth. 

The work has been executed following this criterion and
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has given good results. The dam is now completed and has 
proved sound for two winters.

I was worried not only by the problem of stability but also 
by the estimate of the settlement which, considering the soil, 
was expected to be large. I calculated the rates and magni­
tudes of the settlement applying the Terzaghi criterion, that 
is, consolidation in one direction, and used the Boussinesq 
theory for the determination of pressures at depth.

The time rate of settlement was determined by assuming 
for the watertight layers situated between sandy layers an 
average thickness of 5 m and an average consolidation 
coefficient vv =  1 X 10-3  sq.cm./sec. We determined that 
140 days was the time required for 50 per cent of the con­
solidation, and 600 days for 90 per cent of the consolidation. 
But investigation of settlements in situ (see Fig. 31 which 
shows the settlement in various stages for one of the caissons) 
indicated that a much longer time was necessary, especially 
during the third phase which could be followed almost to 
completion. The value of the settlement was estimated at 
1 m for the worst condition, and it proved fairly close to 
the acual one as we can see in Fig. 31, the trend of which 
is such that we believe the settlement is almost complete. 
In fact, it has now reached 90 cm.

This work has therefore demonstrated that the calculation 
of the consolidation time is generally quite inexact. The

reason is obvious. The layers are never as supposed; their 
thicknesses are irregular; they are often lenticular; incidental 
permeable minor layers are often unnoticed, so that even 
numerous borings are never sufficient to show the drainage 
conditions.

On the contrary, we can evaluate settlement with sufficient 
accuracy by the classical method, especially with stratified 
foundation soils, even if the permeable layers escape our 
notice. I think that the possible error will not be greater than 
the incorrectness of our knowledge of the actual soil con­
ditions.

Other works executed in the same area, and in different 
zones with similar soils, have confirmed this conclusion.

T. Y a m a n o u c h i  (Japan)

The writer wishes to add the additional conclusion to his 
paper (3/47) that the conception of the sandwich system is 
also applicable to pavements on alluvial clay subgrades. It is 
interesting to find in the General Report a successful example 
of a similar pavement adopted at the Schipol Airport, Nether­
lands, using soil cement.

This writer and his colleagues have carried out an in-situ 
comparative test on a sandwich system pavement using soil 
cement on the road running along the coast of the Ariake
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f i g . 33. Measured data from in-situ tests.
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Sea, Saga Prefecture, an area well known in Japan for its 
soft alluvial subgrade. The experimental road was con­
structed on a subgrade of 2.0 per cent to 3.0 per cent C.B.R., 
and the pavement consisted of two kinds of sections, as 
shown in Fig. 32. The effective width of road is 5.50 m and 
the sandwich section is applied in 20-m-long sections, the 
total length being 650 m where traffic volume is about 2500 
vehicles per day. The parent material of the soil cement is 
weathered soil from granite, and the one-week strengths 
following the last day’s immersion were respectively 30 
kg/sq.cm. and 16 kg/sq.cm. for 6 per cent and 3 per cent 
Portland cement content.

In this test, two methods of measurement were used; these 
are the depthwise vertical pressure distribution by earth pres­
sure meters placed in the pavement, and the k value on the

pavement surface by means of ordinary plate bearing tests. 
The data obtained are shown in Figs. 33a and 33b. These 
results appear to be similar to the preliminary study made in 
the author’s laboratory. The writer wishes to note that the 
lower soil-cement layer in the sandwich system was indirectly 
placed on the subgrade after the placing of a sand mat 
because good equipment was not available for the task, and 
the cost per unit area of the sandwich section was somewhat 
higher than that of the conventional section.

The writer wishes to emphasize that he uses the word 
“sandwich” to mean that most of the pavement is put into 
two rigid layers, and that he tries to represent a difference of 
rigidity between upper and lower rigid layers with the 
sandwich ratio. As a consequence, when the ratio of sand­
wich is one, it will conform to the case of a typical sandwich.
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