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- FACULTAD DE INGENIERIA U N . A _M.U
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

Patacic de Mineria Calile de Tacuba 5 Primer piso Deleg Cuauhtémoc 06000 México, D.F. APDO Postal M-2285

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Ls autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la
Division de Educaciéon Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso,

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entrego
las notas. Las inasistencias seran computadas por las autoridades de la
Divisién', con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedimos a los asistentes recc;ger su constancia el dia de la clausura. Estas se
retendran por el periodo de un aﬁo pasado este tiempo la DECFI no se hara

responsable de este documento

Se recomienda a los ,asiste}n‘tes';barticipar activamente con sus ideas Y
experiencias, pues los cursos que ofrece la Division estan planeados para que
los profesores expongan una tesis, pero sobre todo, para qué'coordinen las
opiniones de todos los interesados, constituyendo verdaderos seminarios.

.
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Es muy importante que todos los aslstentes Ilenen Y, entreguen su hoja de

.y
inscripcién al inicio del curso, informacion que servira para integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Division de Educacién Continua
ofrece, al final del curso "deberan entregar la evaluacién a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anonimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la Gltima sesion las evaluaciones y con esto

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Division de Educacién Continua.

Teléfonos  B512-8955 55125121 B8521-7335 5521-1987  Fax 5510-0573 5521-4021 AL 25
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Condiciones geotécnicas

M. en I. José Luis Rangel

2.1 Introduccion

Para poder llevar a cabo un analisis adecuado de cualquier obra civil
(edificio, puente, tunel, corte, relleno, etc.), es necesario definir previamente
las condiciones geotécnicas del sitio. El término “condiciones geotécnicas” se
refiere al conocimiento de los siguientes aspectos:

e ubicacién geométrica en planta y en perfil de las unidades geologicas,

¢ valor de las propiedades mecanicas de cada unidad,

¢ condicion del agua subterranea,

o definicidn de las cargas exteriores y deformaciones maximas inducidas y
tolerables

Dicho conocimiento es posible lograrle mediante la investigacion del sitio,
con excepcidn del ultimo inciso, el cual depende de las caracteristicas
propias del proyecto.

En general, el costo de la investigacién del sitio es el primer gran problema
que se tilene en cualquier proyecto. La magnitud del costo varia
enormemente dependiendo del tipo de proyecto (carreteras, construccién de
desarrollos urbanos, plantas de generacidn de energia, etc.) y la
complejidad local y/o dificultades en las condiciones del terreno.

En la siguiente tabla se expresa el costo de la investigacion del sitio en
porcentaje relativo al costo del proyecto.



Tabla 2.1 Costo tipico de la investigacion del sitio

PROYECTO - % DEL COSTO TOTAL
Construccién urbana 0.05a 0.2
Caminos 0.2al5b
Presas ' ' la3

El principio que rige la investigacién del sitio debe ser: “una campana de
investigacién deberd de continuar hasta que se conozcan las condiciones del
terreno, tal que el nivel de conocimiento sea suficiente desde el punto de vista
de los trabajos de ingenieria civil v de las condiciones de seguridad’.

Este principio debe ser aplicado sin importar el costo que se genere, el cual
en general no sobrepasa el 3% del costo total del provecto. Existen cascs en
donde el costo de la exploracion puede llegar al 10% o mas, lo cual se deve a
una inadecuada campana de exploracidn y— condiciones del terreno
1mprevistas.

Por otra parte, un reciente estudio realizado en Europa indica que es muy
importante llevar a cabo un estudio del sitio de manera completa ya que:

e Un-tercio de los proyectos de construccidén se retrasan por encontrar
condiciones inesperadas del terreno
¢ Condiciones del terreno no previstas son la principal causa de reclamos
o Mitad del sobrecosto en los proyectos de caminos son debidos a una
inadecuada investigacién del sitio o una deficiente interpretacién de los
"datos

Lo anterior conduce a decir que el ahorrar en la investigacién del subsuelo
se considera como una economia falsa, y en general;

“siempre se paga por la investigacion del sitio, aunque se haya .
c e hecho ono” =~ :

Por otra parte, en determinadas zonas de la republica existen reglamentos
que recomiendan una investigacién minima del sitio. Por ejemplo, en el
Distrito Federal, los requisitos minimos se indican en la tabla 2.2.
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Tabla 2.2 Requisitos minimos para la investigacion del subsuelo en el D.F.

Tipo de Caracteristicas ) Zonificacién geotécnica
construccién |w(t/m? | p(m) | Df(m) 1 11 Il
# Un sondeo ¢ PCA por Un sondeo o PCA por cada r Un sondec o PCA por cada
cada 80 m o fracaén del| BOmoiracciéndel perimetre. | 120 m o  fracuén  del
perimetro *  Inspeccén superficial | perimetro.
B Deteccion por |, detallada después de la® Inspeccion superficial
procedimientos  directos, | Lmpieza v despalme del| detallada después de la
eventualmente apovados | predio pars deteccion ‘de | hmpeza v despalme del
en métodos mndirectos, de | rellenos sueltos y grietas. predic para deteccion de
rellenos sueltos, galeriasde »  PCA para determinartla | rellenos sueltos v grietas
Construcciones minas, grielas ¥ otras| estratigrafia y propiedadesde ® PCA para determmnar la
ligeras o =80 oquedades los materiales y defimir la| estratigrafia y propiedades de
medianas de poca =3 Zona Fy 11 <25 W PCA para determunar la| profundidad de desplante los matenales v defimr la

extension v con estratgrafia y propiedades o 81 w>5t/m? bajo zapatas, o [ profundidad de desplante.
excavaci(;nes =120 de los matenales y definir| de 2 ¢/m2 bajo ctmentacin a p 51 w>4t/m* bajo zapatas, o
someras Zona [II la profundidad de | base de losa continua, el valor [ de 1.5 vm-. baje cumentacion
desplante. recomendado deberd de| a base de losa contnua, el

» S w>Bt/m2, el wvalor| justficarse a parur de los| valor recomendado debers de
recomendado deberd | resultados de pruebas de | justificarse a partir de los
justificarse a partir de los | laboratono o de campo)| resuitados de pruebas de
resultados de pruebas de| reahzadas laboratorie o de campo
laboratorio o de campo realizadas,

| realizadas.

» Un sondec o PCA porp Un sondeo 0 PCA por cada » Un sondeo o PCA por cada
cada 80 m o fraccion del| 80 m ofracciéndel perimetro | 120 m o fraccién  del
perimetro. » Inspeccion superficial | perimetro.

»  Deteccién por | detallada después de la® Inspeccion superficial
procedimientos  directos,] hmpleza y despalme del| detallada después. de Ia
eventualmente  apovados | predio para deteccidn de | limpieza v despalme delf
en métodes indirectos, de | rellenos sueltos y gnetas. predic para deteccién de |

Construcciones > 80 rellenos sueltos, galerias de o Sondeos con recuperacién | relienos sueitos y gnetas.

pesadas, extensas Zonaly 1l minas. grietas v otras | de muestras inalteradas para p Sondeos con recuperacién
o excavaciones >3 >25 oguedades. determinar la estratigrafia y | de muestras malteradas para
profundas - > 120 » Sondeos 0 PCAs | propiedades de los materisles | determinar la estratigrafia y
Zona II1 profundos para determinar | v definir la profundidad de | propedades de los matenales
la estratigrafia ¥y 1 desplante v defirur la profundidad de

propiedades de losd los sondeos  deberan | despiante,
matertales y  definir la| reahzarse en numero ® Los  sondeos  deberdn
profundidad de desplante. suficente para verificar si el | realzarse en niimero

# La profundidad de la| subsuelo en el predio es!| suficente para venficar a1 el
exploracion con respecto al | uniforme o  definir :su | subsuclo en el predic es
nivel de desplante sera| variacion dentro del drea| umforme o defimr su
1gual al menos del ancho en | estudiada vanacién dentro del area
planta del elemento dep En cumentaciones | estudiada.
cimentacion, pere deberd | profundas, se investigara lap En camenteciones
abarcar todos los estratos | tendencia de los movimientos | profundas. se investigara la
sueltos o compresibles que | del subsuelo debidos a la | téndencia de los movimentos
puedan afectar el| consolidacion regional y se | del subsuelo debides a la
comportamiento  de  la| determinaran las condiciones { consoldacion regional y se
cumentacion. de  presion de  agua, | determinaran las condiciones

inciuvendo la deteccion de | de presian de  agua,
- acuiferos coigados ‘inciuvendo la deteccion de
acuiferos coigados

w. Peso medio de una estructura (suma de la carga muerta v de la carga viva con intensidad media al mvel de apoyo de la subestructura
La profundidad de las exploraciones dependerd del tipo de cunentacién v de las condiciones del subsuelo, pero no serd inferor de dos metros bajo el mvel de
desplante. saivo s1 se encuentra roca sana. Los métodos indirectos sola se emplearin como apovo de las expioractones directas
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Etapas de la investigacion del sitio
Son tres:

1. Etapa preliminar:
» recopilacién y analisis de todo la informacion existente
s visita al sitio y evaluacidon visual v
¢ reporte preliminar y plan de trabajo en campo \

2. Etapa principal:

e campana de exploracion
Mapeo geologico
Investigacién geofisica
Investigacién directa (calas, trincheras, sondeos y pozos a cielo
abierto de gran diametro y profundidad, etc)
Pruebas en el lugar

e pruebas de laboratorio

¢ reporte final

3. Etapa de comprobacion
» monitoreo durante la excavacion y construcciéon

Estas etapas estan intimamente relacionadas por lo que no debe ignorarse
ninguna de ellas. En general, existe la tendencia de no llevar a cabo la
etapa preliminar, lo cual es ineficiente y honeroso. Ineficiente porque
dificulta la interpretacién de los barrenos si no se tiene un modelo geolégico
y honeroso porque la informacion obtenida de algunos barrenos podria ya
ser conocida, astmismo de ignorar el estudio de problemas que solamente
pudieran detectarse en la etapa preliminar.
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2.2 Estudio geologicos y técnicas de investigacion
de campo y laboratorio

Antecedentes

Los estudios geoldgicos e investigaciones de campo de detalle permiten
obtener la informacién requerida para el analisis de la ci\mentacién de la
obra civil.

El primer paso de un programa de exploracién es el reconocimiento
geologico, incluyendo el mapeo de campo del area complementado con notas
de campo registradas en un mapa topografico de gran escala. En el
recorrido se observara la uniformidad topografica, filtraciones,
deslizamientos existentes, inclinacién de los arboles y las condiciones de los
cortes y cimentaciones cercanos; también debe considerarse las condiciones
de acceso de equipo de exploracion, ya que algunas veces las condiciones
topograficas pueden dificultar el acceso del equipo y es necesario utilizar un
equipo montado en camién. Asimismo, en esta etapa debe planearse e
indicarse en campo la localizacion de sondeos o pozos.

Es necesario programar un numero suficientes de sondeos en toda el area
en donde se proyecta el provecto para obtener la configuracién en planta y
en perfil de las diferentes unidades geoldgicas. Debe considerarse que parte
de estos sondeos se recuperaran muestras inalteradas del material con el
fin de realizar posteriormente pruebas de laboratorio. '

Es preferible considerar en la exploracién pozos de gran diametro,
especialmente cuando se estudian zonas en donde la obtencion de muestras
inalteradas con muestreadores es dificil.

Respecto al muestreo inalterado, éste debe efectuarse a profundidades de
interés (zona de influencia de cargas y descargas) y en cada cambio de
formacién geolégica.

Es conveniente que un gebtlogo examine el pozo y los sondeos para la
clasificacion de los materiales y definicién del ambiente de formacién y
definicion de posibles cambios ocurridos después de la depositacion.
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La informacién del nivel freatico se obtiene mediante perforaciones en
donde se instala un ademe ranurado, colocando grava en el espacio anular
formado por el ademe y las paredes de la perforacién, de manera que
puedan realizarse a mediano plazo mediciones de la fluctuacion del nivel de
agua con respecto al tiempo. También pueden instalarse piezdmetros a
profundidades de interés para obtener mediciones de la p\resién de poro:
algunas veces, los plezémetros pueden instalarse en sondeos después de
haber completado el muestreo. ‘

Con base en los datos del reconocimiento y de los sondeos se preparan
perfiles mostrando la configuraciéon de la superficie y condiciones del
subsuelo y niveles de agua; también se incluye la informacion de pesos
volumétricos, clasificacion y  parametros de resistencia obtenidos en
pruebas de laboratorio y campo.

Programacion de la campana de investigacion

La locahizacion y el espaciamiento de los perfiles geofisicos, sondeos
indirectos y directos y muestreo de materiales debe ser tal que el perfil de
las unidades geologicas obtenidas permitan razonablemente definir la
extension y las caracteristicas de los depositos geologicos vy descubrir
irregularidades importantes del subsuelo.

A partir de la informacion geoldgica preliminar (recorrido geoldgico y
geotécnico superficial, manas geoldgicos, informacion de la zona disponible,
etc.) y con base en una soiucién preliminar de cimentacién debera definirse
el niumero, localizacién, profundidad y tipo de sondeos a reahzar. A
continuacién se citan algunos criterios empiricos que ayudaran a la
decision del programa de exploracion.

Niumero. Cuando se espera que las condiciones del subsuelo sean
uniformes, el espaciamiento recomendado entre sondeos es de 100 a 150 m,
cuando el area sea amplia. En predios reducidos y cuando se esperan
condiciones geologicas homogéneas pueden seguirse los criterios indicados
en la tabla 2.2, para la zona III.
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En estudios para carreteras, pistas de aterrizaje y presas los
espaciamientos de 40'm son comunes, o un sondeo en 1500 m?2. Cuando la
distribucién de las unidades en el subsuelo es erratica el espaciamiento
recomendado puede descender entre 10 a 15 m.

Localizacién. En la exploracion de zonas extensas los primeros sondeos o
estudios geofisicos no deberan de localizase de acuerdo con un patrén rigido
0 espaciamiento, mas bien de manera tal que puede suministrar los datos
mas necesarios para una completa exploracién geolégica-geotécnica, es
decir, facilitar la planeacién de la exploracién.

Profundidad. Dependera del tipo de cimentacién propuesta; en general,
sera al menos dos veces el ancho del cimento o hasta alcanzar un estrato de
suelo resistente o de roca sana.

Tipo. Depende del tipo de suelo y condiciones de-la roca.
A continuacién se hace una descripcidn breve, de las diferentes técnicas de

exploracion, muestreo, pruebas de laboratorio y campo y exploracion
geofisica. . :

17



Técnicas de exploracion y muestreo en suelos

En la siguienté tabla se presentan las principales técnicas de exploracién v
muestreo aplicables a diferentes tipos de suelos:

Tabla 2.3 Tipos de sondeos y muestreadores utilizados en suelos

TIPO DE TIPO DE TIPO DE CONDICIONES | COMENTARIOS
SUELO SONDEO MUESTREADOR | HIDRAULICAS
Arcilla suave | PCA-ademado Shelby Piezémetro
Cono eléctrico Pistén neumatico o
Dilatémetro electronico en
lentes arenosos
Arcilla dura | PCA-ademado Shelby Piezémetro No utilizar SPE
Cono eléctrico TPDD neumatico o c“?"do el N° q de
Dilatometro Piston electronico en 5; pe;uzs n:;no; eﬁ;;
Preséémetro Barril Denison | lentes arenosos | pesuitados dudosos.
PE
Arena » Cono eléctrico Piston* Piezometro El sondeo de cono
Dilatometro abierto eléctrico se aplica a
Presiémetro arenas muy su?ltas y
a profundidades
SPE someras (<10 m}).
Arena con | PCA-ademado TPDD Piezometro El sondeo de cono
finos Cono eléctrico | Barril Denison abierto eléctrico se emplea
Dilatémetro Pitcher en suelo de
it compacidad baja a
PressloPrEetro media
SACI
Suelos con [ PCA-ademado| Barril Denison* Piezometro
gravas SPE* Pircher* abierto
SACI
Suelos PCA Barril Denison Piezometro
carbonatados | Presiometro Pitcher abierto
SACI
SPE*

Notas; PCA : Pozo a cielo abierto
(*) Se presentan muchos problemas
SPE : Sondeo de penetracién estandar
SACI: Sondeo de avance controlado instrumentado
TPDD: Muestreador de tubo de pared delgada dentado
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A continuacién se describen brevemente los distintos sondeos v
- muestreadores; para mayor informacion consultar las referencias Tamez,
E., E. Santoyo, F. Mooser y C. Gutiérrez (1987), Bowles J. (1988), Comisién
Federal de Electricidad (1979) y Santoyo, E., L. Riging y E. Ovando (1989),
El cono en la exploracion geotécnica, Edit TGC Geotecnia.

Tipos de sondeos

Pozo a cielo abierto. Se realiza una excavaclon, manualmente o con

magquinaria, con dimensiones tales que sea posible el acceso de un hombre

para observar el material, extraer muestras inalteradas y realizar pruebas

de resistencia en el lugar (cominmente el diametro del pozo es al menos de

1.5 m). Se recomienda que la forma de la excavacion sea circular con el fin

de dar una mayor estabilidad de las paredes, v en general se colocara un

ademe para evitar desprendimientos locales de material, dejando ventanas

para la observacion de las unidades estratigraficas. El ademe recomendado®
consiste de concreto lanzado reforzado con malla electrosoldada, y para el*
caso de pozos con forma cuadrada se utilizaréa ademe de madera o de

concreto.

Esta técnica es recomendable llevarla a cabo en suelos secos y duros, y la p
profundidad de investigacién comunmente es menor de 10 m. Para’
profundidades mayores se requerira equipo especial de acceso y de
extraccidon de la rezaga.

Cono eléctrico (fig 2.1). Consiste en hincar un cono mediante una columna
de barras de acero. La fuerza necesaria para el hincado se genera con un
sistema hidraulico con velocidad de penetracién constante. El cono,
usualmente de 3.6 cm de didmetro ¥y un angulo de 60° contiene una celda
de carga con dos unidades sensibles con deformdémetros eléctricos (strain
gages, fig 2.1b mediante los cuales se mide la presién de hincado, la cual
nos da una idea de la estratigrafia atravesada ya que la velocidad de
hincado es constante.

La estratigrafia es inferida a partir de la grafica de resistencia que
presenta el cono al hincarse; asi pues, los estratos mas duros daran mayor
resistencia a la penetracién. En la fig 2.2 se presenta un resultado tipico de
esta prueba, que es la relacion de la resistencia de punta (gc) con respecto a
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la profundidad; aqui se tiene un suelo arcilloso con lentes arenosos y
Iimosos, los cuales estan representados mediante los picos de la grafica de
resistencia. ) '

cono (0% @ 36mm,10.18cm2)
funda de fricticn (@ 36 mm, K7.02em?)
slemenlo sensible (bronce SAE-64)
pitzo de empuje '
perno de sujecion (3 @ 120°)

cople conecior o Jo Wyberio EW

cable conductor blindado de 8 hiles
selio de silicon blando

roldonc de bronce
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celda de punta
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Fig 2.1 Caracteristicas del penetrometro eléctrico
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La identificacion y las propiedades de los suelos se hacen de manera
indirecta mediante correlaciones empiricas, o mas propiamente con
muestreo inalterado selectivo.

2
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Fig 2.2 Resultados del sondeo de cono eléctrico

Sondeo de penetracién esténdar (SPE, fig 2.3). Probablemente es la técnica
mas utilizada en América, aunque actualmente tiende a usarse con
discrecién. La prueba consiste en hincar un penetrémetro compuesto de un
tubo de acero con un extremo afilado cuyas dimensiones se muestran en la
fig 2.3, mediante golpes de un martinete.
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Durante la prueba, el penetrémetro se hinca cada 45 cm y se anota el
numero de golpes de cada uno de los tres avances de 15 cm. La resistencia a
la penetracién estandar se define como el numero de golpes, NNV, para
penetrar los ultimos 30 cm. Una vez terminada la prueba se procede a
retirar el penetrémetro de la perforacion y recuperar las muestras que
contiene dicho muestreador, para su inmediata identiﬁcaciién. La muestra
que se recupera es alterada. |
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y 194 {canastilia)
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Fig 2.3 Descripcion del penetrémetro estdndar
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Los resultados de esta prueba se presentan en una grafica que relaciona el
numero de golpes contra la profundidad (graficas de resistencia a la
penetracion), asimismo se incluye informacién de las muestras alteradas
obtenidas; identificacion, contenido de agua natural y limites de plasticidad
(fig 2.4), con lo cual se obtiene una idea bastante aproximada del perfil
estratigrafico. Mediante correlaciones del ntimero de golpes se estiman
algunas de las propiedades mecanicas de los suelos, dependiendo del tipo de
dicho suelo. '
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Fig 2.4 Resultados tipicos de la prueba de penetracidn estandar

Sondeo de quance controlado instrumentado (SACI). En esta técnica se
Instrumenta la perforadora durante la realizacién de un sondeo, es decir, se
mide la:

24



velocidad de rotacion de la herramienta
fuerza vertical aplicada a las barras .
velocidad de hincado )
presién del fluido de perforacién
vibracién de la maquinaria

Dicho pardmetros- se grafican con respecto a la profundidad para su
posterior analisis, como se muestra en la fig 2.5. ‘ .

La interpretacion del registro es semejante a la que se realiza en el cono
eléctrico, es decir, variaciones de los parametros indican cambios
litologicos. Es importante comentar que para facilitar la interpretacion de
los registros, debera procurarse mantener constantes la mayoria de los
parametros, variando solamente al maximo dos de ellos. Alternativamente,
s1 los parametros varian durante el sondeo, se calcula la energia empleada
para realizar el sondeo y ésta se grafica con respecto a la profundidad.
Dicha grafica es la.que se interpreta, obteniéndose el perfil estratigrafico.

Tipos de muestreadores

Muestreador Shelby (fig 2.6). Esta constituido por un tubo de acero o latén,
con el extremo inferior afilado vy unido en la parte superior con la cabeza
muestreadora, a su vez va montada al final de la columna de barras de
perforacion. El muestreador se debe hincar a velocidad constante entre 15y
30 cm/seg, una longitud de 75 cm, después deberi dejarse el muestreador
en reposo durante tres minutos para que la muestra se expanda en el
interior y aumente su adherencia contra las paredes. No se recomienda
utilizar técmcas de perforacibn a rotacion o por lavado, ya que
frecuentemente resultan fisuradas las muestras, condicion que las inutiliza
para efectuar pruebas en el laboratorio.
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Fig 2.5 Resultados tipicos del sondeo de avance controlado instrumentado
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Fig 2.6 Muestreador Shelby

Tubo de pared_delgada dentado (TPDD, fig 2.7). Lo constituye un tubo de
acero unido en su extremo superior con la cabeza muestreadora que, a su
vez, va montada al final de la columna de barras de perforacién con la que
se hinca y se da rotacion al muestreador desde la superficie. La parte
inferior del tubo tiene ocho dientes de corte dispuestos simétricamente, que
miden de 0.8 a 1.0 cm de altura y 3 ¢cm de base. La silerra se forma con
alternaciones de un diente recto y otro doblado 0.2 ¢cm hacia el exterior, con
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con objeto de reducir la friccién entre el muestreador y el suelo. El
didametro de tubo debe ser de 10 cm y su longitud de 100 cm.
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Fig 2.7 Muestreador de pared delgada dentado simple

Esta herramienta permite obtener muestras de arcillas duras y limos
compactos o cementados con un minimo de alteracion.

Muestreador de pistén (fig 2.8). El objeto de este muestreador es de casi
eliminar la tarea de limpia de pozo previa al muestreo, necesaria en los
anteriores muestreadores; al hincar el muestreador con el pistén en su
posicion inferior, puede llevarse al nivel deseado sin que el suelo alterado
de niveles mas altos entre en él; una vez en el nivel de muestreo, el pistén
se eleva hasta la parte superior vy el muestreador se hinca libremente
(pistén retractil) o bien fijado el pistén en el nivel de muestreo por un
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mecanismo accionado desde la superficie, se hinca el muestreador
relativamente al pistén hasta que se liena de suelo (pistdn fijo).
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pislon o log fubos de | F

parforoadn

Tubo de pariotocion

8
Sujatodor delo vordle @
dal pistén o odeme

- N |
Verilla dil piston w cobezo
—‘® resorfe.
‘__@

seQuro
perno fijodor

tubo de acero (pared delgodo)

piston

fubo interior

<]
Ww M =< ;b WY -
-4

cuerde def fubo exlerior

6 Dimensiones usuales,en mm
Diometro
L] 7 sxterior De | 76.2 {127.0
5 [
p) Diometro p.
: : interior Di 1730 j123.8
Mussireodor ) l_ D

7 O |
I
g .
/.',/\\

() (b)

Fig 2.8 Muestreadores de pistos fijo (a) y estacionario (b)

Barril Denison (fig 2.9). Con esta herramienta, que opera a rotacién y
presion, se obtienen especimenes de arcilla dura, limos compactos v limos
cementados con pocas gravas, localizados abajo del nivel freatico. El
muestreador consiste de dos tubos concéntricos; uno interior que penetra
en el suelo a presion y rescata la muestra, mientras que el exterior con la
broca en su extremo gira v corta el suelo circundante. Para operar este
muestreador se requiere fluido de perforacion (agua, lodo o aire), que se
hace circular entre ambos tubos. Para muestreos de materiales granulares
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conviene adaptar una trampa de canastilla, formada por le::giietas de
lamina de acero flexible. ~

| cmras s

o{ojol0
E

o
8
olojojo

100.00

T

E_
|z
L‘i )~

—s.61 06— T

% 1
o T

Ajuste ,d,enire broceo
y tube interior

Tipo de susio d,en cm
Blando 2
Duro 0.8
Muy dure O o al menor

Fig 2.9 Mues:readores Denison
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Muestreador Pitcher (fig 2.10). Es similar al Demson excepto porque la
posicién del tubo interior se regula con un resorte axial; mientras que el
exterior, con la broca de corte en su extremo, gira v corta al suelo del
derredor. Su operacién requiere también de la inyecciéon de un fluido de

perforacion.
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Fig 2.10 Muestreadores Pitcher

Piezémetro abierto en perforacion previa (fig 2.11). Este dispositivo permite
determinar la presién de poro de un lugar a una cierta profundidad, al
medir el nivel de agua que se establece en un tubo vertical que tiene en su
extremo inferior permeable. El piezémetro consta de un tubo vertical,
usualmente de PVC o metéalico de %) pulgada de didmetro, con coples
cementados, ¥ una celda permeable en su parte inferior. Estos piezdémetros
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se instalan en perforaciones verticales, cuidando que la celda permeable se
mantenga libre de lodo y quede rodeada de un filtro de arena limpia.
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Fig 2.11 Piezémetro abierto en perforacion previa-

Piezometro abierto hincado (fig 2.12). A diferencia del piezémetro anterior,
en éste no se requiere perioracion previa, ya que al contar el piezémetro con
una punta en su parte inferior puede irse hincando mediante presion.

32



0pOOUtY 0142190 4aUINZAN] ZT'g B

B P R Y
' c ‘i '
s .
ETEIN S i
- TSN SR | P
9 +
n H N VRN AT A S

e ————

=
——

33



El instrumento se compone de los siguientes elementos:

e tubo de cobre de 5/8 de pulgada de diametro y 30 cm de longitud, con
perforaciones de 0.55 c¢m, forrado con fieltro permeable

e tubo de fierro galvanizado de % de pulgada de didmetro, en tramos de 1
m unidos por coples

 punta cénica de acero de 2.7 cm de didmetro, con sello temporalide silicon
al tubo galvanizado : ,

Estos piezémetros se hincan en el suelo con la ayuda de gatos hidraulicos.

En suelos muy blandos puede hincarse manualmente a percusién, con la

ayuda de un marro ligero. '

Plezémetro neumdtico (fig 2.13). Este dispositivo, al igual que el piezometro
abierto, permite determinar la presiéon de poro de un lugar a una cierta
profundidad, midiendo directamente la presion que ejerce el agua sobre
una membrana o diafragma; como el volumen de agua que se requiere para
activar la membrana es muy reducido, su tiempo de respuesta es muy
corto. Lo anterior hace que estos plezdmetros sean particularmente
adecuados para detectar los cambios de presiéon de poro provocados a
consecuencia de un proceso constructivo.

El sensor del piezémetro esta formado por una membrana flexible de acero
inoxidable de 0.002 pulgadas de espesor. Por debajo de la membrana se
encuentra el bulbo perimetral de PVC y la piedra porosa fina; por arriba
estan los dos aro-sellos, el exterior que sella herméticamente a la
membrana y el interior, mas pequefio, que sirve para controlar la operacién
del aire a presion.

El piezémetro se instala en perforaciones verticales, cuidando que el bulbo
permeable se mantenga libre de lodo, y quede confinado en un filtro de
arena limpia. Los sensorsz deben de colocarse coincidiendo
preferentemente con los estratos permeables, para asegurarse de su mejor
funcionamzento.

Estos piezometros deben de calibrarse antes de ser instalados a una
presion del doble de la operacién, para lo cual se introducen en una camara
hermética llena de agua a presion.
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Piczometro electrénico. Mediante una sonda porosa o metalica con agujeros, .
que contiene en su interior una celda de carga con deformoémetros eléctricos
(strain gages de cuerda vibrante), se mide la presién del agua.

El mecanismo de medicion es el sigulente: el agua que entra a la sonda
tiene una determinada presién, dicha presion deforma la celda de carga.
Como la celda de carga estd compuesta de una cuerda - vibrante, la
deformacién provoca un cambio en la presién de la cuerda, posteriormente
se aplica un campo magnético a la cuerda para que regrese a su estado
inicial de iensién. Aqui, el campo magnético aplicado es proporcional a la
presion de agua que deforma la celda. La respuesta de este piezometro es
inmediata.

Técnicas de exploracion y muestreo en rocas

En la siguiente tabla se presentan las principales técnicas de exploracion y
muestreo aplicables a macizos rocosos:

Tabla 2.4 Tipos de sondeos y muestreadores utilizados en macizos rocosos

SONDEO I _TIPO DE MUESTREADOR TIPO DE BROCAS
Sin Con Se obtiene la Se obtiene la Macizas Anulares
recuperacion | recuperacién |muestra quitando{ muestra sin
de muestras de muestras tuberia quitar tuberia
SACI Sondeo Sencillo rigide | Doble giratorio || Insercidon Insercién
integral tipo wire-line || superficial | superficial
Tuneles Doble rigido Triple giratorio | Concreciéon | Concrecién
tipo wire-line

Tipos de sondeos

Doble giratorio

Doble giratorio

con valvula de
paso

Sondeo de avance controlado instrumentado. Se describid en el inciso

anterior.
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Sondeo_integral. El objetivo de este sondeo es obtener muestras integras,
para lo cual se realiza un perforacién de diametro pequenio por donde se
invecta lechada o un cementante, posteriormente se emplea cualquiera de
los muestreadores indicados en la tabla 2.4, con lo cual el muestreo se
realiza al 100%, conservandose intacta la estructura de la muestra.

Tiineles. Para observar el macizo rocoso, obtener' muestras v realizar
pruebas en el lugar, se realizan tineles de dimensiones tales que pueda
acceder una persona..En general, estos tineles no requieren de soporte, no
obstante se coloca uno ligero constituido principalmente de concreto

lanzado reforzado con malla electrosoldada.

Tipos de muestreadores

Muestreador sencillo rigido (fig 2.14a). Es el muestreador mas sencillo que
existe y esta constituido por un tubo de acero que en su extremo inferior sei:
adapta una broca. Esta herramienta se utiliza en roca dura, sana, poco
fisurada y no erosionable a los fluidos de perforacion.

Muestreador doble rigido (fig 2.14b). Consiste de dos tubos concéntricos que,
rotan de manera conjunta, en donde el fluido de perforaciéon circula en el.
espacio anular que existe entre ambos; con lo cual, se protege parcialmente
a la muestra de la erosién que ocasiona el fluido de perforacién. En el tubo
interior se tienen ventanas en su parte superior y un gran numero de
agujeros en la inferior con el fin de disminuir la acumulaciéon de material de
corte, friccion interna y transmision de fuerzas torsionales a la muestra.

Muestreador doble giratorio (fig 2.14c). Con el fin de evitar fisuramiento de
la muestra debida a la rotacién de la tuberia y la erosién del fluido de
perforacion, este muestreador esta compuesto de dos tuberias concéntricas
como en el caso anterior, pero se cuenta de un mecanismo de baleros que
hace que el tubo interior no gire. En efecto, la tuberia exterior, con una
broca en su extremo inferior v mediante rotacion, realiza el corte de la
formacion, mientras que la interna, que en este caso no tiene agujeros y no
rota, contiene la muestra de roca. El fluido de perforacién circula entre
ambas tuberias.
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Muestreador doble giratorio con vdlvula de paso (fig 2.15). Es semejante al
anterior muestreador, pero en este caso en la parte superior de la tuberia
interior se tiene una valvula de paso con lo cual se impide que entre el
fluido de perforacién durante la perforacion y la extraccién del muestreador
v permite la salida del fluido que entrd antes de empezar el muestreo.

Muestreador_doble giratorio con_vdlvula de paso tipo wiredline (fig 2.16).
Este muestreador tiene un mecanismo en la parte superior del tubo
interior mediante el cual es posible extraer dicho tubo sin la necesidad de
retirar el exterior, lo cual facilita las actividades y disminuye el tiempo de
realizacion del barreno, especialmente cuando los barrenos son profundos.

Muestreador triple giratorio con _vdlvula de paso tipo wire-line (fig 2.17).
Dado que el segundo tubo es cerrado, la extraccion de la muestra se realiza
. dando golpes pequefios al muestreador. Esta actividad puede danar al
nucleo especialmente cuando se trata de un macizo rocoso muy fracturado,
por lo que se anade una tercer tuberia “partida” dentro de la segunda. '
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Fig 2.15 Muestreador doble giratorio con vdlvula de paso
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Fig 2.16 Muestreador doble giratorio tipo wire-line
41



opjired ogn |

ajsnfe ap ep:an)

—t L

pepunias op eiseues

ugisiy \\ /» %¥23Y32 BINAJRA <| Einajga aquQ

CIpaULB|uL ogn |

10Ua)x3 ogny

/ 10ualuI Ogny 3P

ajsnle ap ezaiy

Fig 2.17 Muestreador triple giratorio tipo wire-line

42



Tipos de brocas

Como se indica en la tabla 2.4 existen dos tipos de brocas; las macizas y las
anulares. Las primeras se utilizan para realizar el avance de la perforacién,
mientras que las segundas cuando se requiere obtener muestras de la
formacion atravesada.

El término insercion significa que los diamantes de la broca estan
ordenados y sobresalen, y el término concrecién o impregnacion indica que
los diamantes no estan ordenados y casi no sobresalen.

Brocas con insercidon de diamantes se utilizan en rocas blandas poco
fisuradas, mientras que con impregnacién se utilizan para rocas duras v
fracturadas.

Pruebas in situ para obtener los parametros mecanicos

Actualmente, la exploracidn geotécnica se encamina mas y mas a la
realizacion de pruebas en el lugar (in sitw) y mediciones geofisicas, ambos
para obtener el valor de los parametros geotécnicos, de forma directa e
indirecta respectivamente. Esto es debido al gran desarrollo tecnolégico, en
especial de los sistemas de adquisicion y procesamiento de informacion.

Las principales ventajas de las pruebas de campo en relacién con las de
laboratorio son eliminar errores debido al muestreo, medicién del
parametro mecanico en mayores coberturas, al analisis sin alterar las
condiciones de esfuerzos geoestdticas, estudiar discontinuidades geologicas y
realizar pruebas en materiales dificilmente muestreables como son los
.suelos granulares limpios y sin cementacion. Para el caso especifico de la
evaluacion de parametros en un macizo rocoso, las pruebas de laboratorio
no son representativas, al menos que el macizo se encuentre sano y sin
fracturas.

Contrariamente, las pruebas in situ son caras y requieren de un mayor
tiempo para su realizacion, por lo que su aplicacién ha sido discreta.
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En la siguiente tabla se indican las pruebas in situ que cominmente se
utilizan en la geotecnia.

Tabla 2.5 Determinacidén de propiedades mecdnicas mediante pruebas in situ

PROPIEDADES MECANICAS

RESISTENCIA Y DEFORMABILIDAD PERMEABILID AD

Prueba de placa Leugeon
Prueba de corte simple Lefranc '
Prueba de veleta
Presiémetro
Dilatometro
Exploracién geofisica

- Prueba _de placa (fig 2.18). En si, esta prueba se realiza para obtener la
capacidad de carga tltima del terreno para el disefio de cimentaciones; sin
embargo, por su bajo costo es 1til en estudios de taludes y diseno de anclaje
para obtener el valor del médulo de elasticidad del terreno, tanto en
condiciones de carga como de descarga, dato necesario para el andlisis con .
el método de elemento finito.

Peso muerto o una viga anclada alterreno

-

I
I Gato —| 3 [
| ™ i | Apoyos cuando se
[~ utihza peso muserto
I I
[
: : Bloque | 1
1 Placa | }—— Anclag
I —& I
| 1 T |
|l RN7A N7 |}
|} —-Lal 5B ||
| l :
|
II l| Micrometros filados a un I

sisterna independients al
movimiento de la maca

Fig 2.18 Prueba de placa
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La prueba consiste en aplicar ciclos de carga y descarga al terreno
utilizando un sistema compuesto por un gato hidraulico y una placa
circular cuyo didmetro varia entre 12 a 30 pulgadas, y medir los
asentamientos que se generan. Dado que con los resultados se forma la
grafica esfuerzo aplicado versus desplazamiento, es. posible evaluar el
maédulo de elasticidad del terreno (F) tanto en condiciones de carga v
descarga mediante la siguiente ecuacidn:

0-4)

E=aqD
7 AS

i

w

En donde, 4g incremento de presion aplicada

46 incremento del asentamiento generado por el 4q

H relacion de Poisson

D diametro de la placa

I, =0.76 parauna placa rigida
Posteriormente a la realizacién de la prueba es recomendable extraer una
muestra cubica inalterada del lugar en donde se efectué la prueba para
llevar a cabo ensayes de laboratorio, con lo cual se complementaran los
parametros geotécnicos. :

Entre las limitaciones de la prueba se tiene que los resultados no son
confiables en estratos de baja potencia o erraticos.

Prueba de corte simple (fig 2.19). Desde el punto de vista de analisis de
estabilidad de taludes, es quizds la prueba mas representativa tanto en
suelos como en macizos rocosos; sin embargo, es la mas costosa y requiere
de algunos dias para llevarla a cabo.

La prueba consiste en labrar al menos 2 prismas cubicos (preferentemente
3) ya sea en el piso o en galerias realizadas en el material a estudiar. Estos
prismas se protegen con una capa delgada de concreto reforzado con un
malla de gallinero, dejando la periferia inferior del cubo libre; en algunas de
las caras laterales del prisma se le colocan micrometros de acuerdo con lo
indicado en la fig 2.19, los cuales se apoyaran en lugares fijos e
independientes del movimiento del prisma. Posteriormente, se aplica una
fuerza vertical en la cara superior del prisma, la magnitud de dicha fuerza
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sera diferente en cada uno de los prismas, considerando que su valor
dependeri de la magnitud de esfuerzos geoestaticos.

LA L N A,
Apoyo de concreto 6
peso muerto & vigawmpotaa
\
\)
Bamen Columnas dd reaccidbn
4o~ hidriulica i no se Ut
flat jacks

f

ey AIM

=== Radios

L) -] - Flat
> Jacks

Micrémetro

Fig 2.19 Prueba de corte simple

Después de la aplicacion de la fuerza vertical v de la estabilizacién de la
deformacion observada en los micrometros se induce, en intervaloes, una
fuerza horizontal en alguna de las paredes laterales del prisma hasta
lograr su deslizamiento; es decir, la falla por cortante. Dicha fuerza
horizontal aplicada se considera la resistencia cortante del suelo para el
valor de la fuerza vertical aplicada. '

Los resultados de la prueba se representan en el eje coordenado esfuerzo
cortante versus esfuerzo vertical mediante puntos que indican cada una de
las pruebas realizadas; dichos puntos son finalmente sustituidos por una

46



linea recta que los representa en forma aproximada. La interseccién de la
recta con el eje de las ordenadas y el angulo con respecto a la horizontal son
los valores de la cohesion y el angulo de friccién interna del material
respectivamente.

Es recomendable que bloque de matenal fallado sea llevado al laboratorio
con el fin de obtener el peso volumétrico del material, propiedades indice v
ensayes de compresién simple con el fin de complementar y correlacionar
toda la informacién.

Prueba de veleta (fig 2.20). Este ensaye se utiliza primordialmente para
estimar la resistencla cortante no drenada de suelos blandos v finos
granulares (s.,u). La prueba consiste en clavar la veleta en el suelo v aplicar
un torgue hasta que el suelo ceda y asi obtener la resistencia al torque (7).
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Fig 2.20 Prueba de veleta

Para obtener la resistencia del suelo remoldeado es necesario que después
de que el suelo falle, continuar induciendo el torque con el fin de causar el
remoldeo del suelo; posteriormente, dejar un tiempo de reposo y volver a
realizar la prueba. El valor de la resistencia del suelo, corregida por

friccidn, es:
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donde d, h diametroy altura de la veleta (usualmente es h/d=2)
a constante que depende de la forma del cortante aplicado al
. suelo (usualmente es igual a 2/3) '

En general, el valor de la resistencia obtenida en este ensaye es alto para
fines de disefio, por lo que se recomienda corregirlo por un valor A que varia
entre 0.6 y 1.0 (Bowles, 1988). Para el caso de suelos arenosos y gravas los
resultados son dudosos.

Presiémetro (fig 2.21). En este tipo de ensaye se introduce un equipo
(presiometro) dentro de un barreno de exploraciéon y mediante la expansion
de una celda, que empuja las paredes del barreno, se obtiene la curvas’
esfuerzo-deformacion del sistema presiémetro-suelo, de la cual se obtienen
los parametros geotécnicos: moédulo de elasticidad, modulo cortante,
resistencia no drenada del suelo, asi como la presién lateral in situ v la
relacion de esfuerzos vertical v horizontal in situ.

Fig 2.21 Presiémetro
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El presiometro consiste de tres celdas, la superior e inferior se emplean
para confinar la =xpansién de los extremos de la celda intermedia, esta
Ultima es la que al expandirse deforma las paredes del barreno para con
ello obtener la grafica que relaciona su volumen con la presidén aplicada a
la celda.

La realizacion de este ensaye no es trivial, yaﬁi_ie es nece‘sario calibrar el
equipo antes de la prueba para poder hacer correcciones de los datos
obtenidos, asimismo el barreno utilizado para la prueba debera de tener
una excelente calidad en su terminado. Tanto en la calibracion, correccién
e interpretacion de los datos debe realizarse por una persona con amplia
experiencia.

Prueba de permeabilidad tipo Lefranc (fig 2.22). El ensaye consiste
esencialmente en colocar dentro de la perforacion un ademe metalico, a
una distancia del fondo igual a L. Esta distancia sera nula si se desea
medir la permeabilidad vertical o de 40 cm para la permeabilidad
horizontal. Se establece, previa medicién de la profundidad del nivel
freatico, un gasto constante v se mide la variacién de este dentro del

ademe.
| LE
Hi

Ho , \
1 hi NF

-|l
-

e
Fig 2.22 Prueba Lefranc
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Se considera que el flujo se ha establecido, cuando la variacion de los
niveles es nula durante diez minutos. Posteriormente se repite el
procedimiento para gastos diferentes. El valor de la permeabilidad se
calcula mediante la siguiente expresion:

P4
ch;

donde ¢q. gasto
¢ coeficiente de forma (Comision Federal de Electricidad, 1980)

hi carga hidraulica para el gasto i

Esta prueba debe realizarse por debajo del nivel de aguas freaticas v en
suelos o rocas muy fracturadas.

51



Manometro, Peesion, P,

E— (F¥T ITY
Medidor de
Rasos, Q

TIPS TIATIII T SA

;;7;:// 7,

Nive! fredtico

Longitud dei obiurador T H,
030 ma 1.50m b= Vot o5~ Be
{de prelerencia > 1 m)

Pérdidas de carga en el obturador, barras y conexiones aguy

SONN NN NN NSNS NN AN SNy

Longitud dcl .

tramo probado N _ i, _ .

0sabom Uit =V e + ) Péndidas de carga
X

1 lugeon = 1 litro por mciro y por minuto Waju 10 kgfom? de presion efectiva

1 Lugeon = 10-7 mfscg

Fig 2.23 Prueba Leugeon

Prueba de permeabilidad tipo Leugeon (fig 2.23). Igual que en el ensaye
Lefranc. esta técnica se realiza en barrenos y especialmente en rocas o
suelos muy duros o cementados. Aqui, :a zona dentro del barreno en la cual
se quiere medir la permeabilidad es limitada mediante dos empaques,
posteriormente en dicha zona se inyecta agua a una presion alta
(aproximadamente 10 kg/cm?). Se varia la longitud de los tramos probados
y la presidn de inyeccién del agua.
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En este ensaye se utiliza como unidad de medicién el Leugeon el cual es
igual a 1 U.L.= 1 litro/minuto/metro.

La longitud de los tramos de perforacion en los que se realiza la prueba
debe adaptarse a la naturaleza del terreno. En numerosos casos resulta
adecuado el empleo de tramos de prueba de longitud reducida (1 m o aun
menos), con el fin de analizar detalladamente zonas de caractensmcas
excepcionales.

Pruebas de laboratorio

Una de las maneras mds comunes para obtener los parametros mecanicos
de un material es mediante las pruebas de laboratorio.

En la siguiente tabla se enlistan los diferentes parametros mecanicos asi
como las pruebas de laboratorio mas comunes que se utilizan para
medirlos.

Tabla 2.6 Determinacion de las propiedades mecdnicas en suelos

PROPIEDADES MECANICAS

RESISTENCIA Y DEFORMABILIDAD PERMEABILIDAD
Compresion triaxial: No consolidada no drenada | Permedmetro de carga constante
(UU) vy consolidada no drenada (CU). Permedmetro de carga variable

Compresion simple
Prueba con torcémetro
Corte directo

Prueba de consolidacion

Tabla 2.7 Determinacion de las propiedades mecdnicas en rocas

PROPIEDADES MECANICAS

RESISTENCIA Y DEFORMABILIDAD PERMEABILIDAD
Compresion triaxial Permedmetro de carga constante
Compresion simple Permeametro de carga variable
Corte directo '

Pruebas de tension: Brasilefia v puntual
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Es conveniente mencionar que la eleccién de la prueba a utilizar depende
del mecanismo de falla esperado o en su caso modelo de falla establecido;
asimismo, deberd tomarse en cuenta las condiciones de esfuerzos e
hidraulicas que estd o estard sometido el material, asi como las
condiciones de andlisis de largo o corto plazo.

a7 erdmatro
P
Carga aslal
H——-me da
H mercurio
N Tapa
A
3 a u
4 A b Cdmara de compresion
Arosalie ‘ I ?
é %
5 4 .
j [l.] {1 citinaro s ocrilico }
b 21 .
Mambrong v A £ wdeinan Manomatro
4 A o e Regulador
2 2
] 5% A, [_
[ o 2 prosid
L < < ; . Bose O &“"

Fig 2.24 Camara triaxial

Prueba triaxial no consolidada-no drenada (UU). El objetivo de la prueba
es determinar las caracteristicas esfuerzo-deformacion y de resistencia al
- corte de especimenes de suelos inalterados bajo condiciones no drenadas ni
consolidadas. El procedimiento de ensaye de los especimenes debe
reproducir de la mejor manera posible el estado de esfuerzos a que se
sometera la masa térrea del prototipo, asi como las condiciones de drenaje
que prevalezcan en las diferentes etapas de su vida til; el procedimiento
experimental consiste en ensayar tres especimenes similares sometidos a
diferentes condiciones confinantes, sin permitir el drenaje ni consolidacion
de la muestra. '
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Para efectuar el ensaye se requiere de una cémara triaxial (ig 2.24),
mediante la cual es posible aplicarle a la muestra un esfuerzo horizontal
(generalmente igual a la condicion geoestética en el campo) y otro vertical

falla en la muestra. L L

P ——

En general, los resultados de esta prueba se - utlhzan en cond101ones de

analisis a corto plazo. - _ LI

Prueba triaxial consolidada-no drenada (CU). Este ensaye es llevado a
cabo para determinar la curva esfuerzo-deformicién’y los pardmetros de
resistencia al corte. de muestras de suelo inalterado, como fue el caso del
ensave anterior, con la diferencia que las condiciones hidraulicas durante
el desarrollo de la prueba cambian a consolidadas y no drenadas.

Para llevar a cabo la consolidacion del espécimen, durante la etapa de
aplicacién de la presién confinante se deben disponer de piedras porosas
en la parte superior e inferior de la muestra, lo cual permitira el drenaje
del agua intersticial. Una vez que se logre la consolidacion del espécimen a
la presion de confinamiento, se cerraran las valvulas por donde se drena el
agua presente en la muestra y se Incrementa la presion vertlcal
progresivamente hasta que la muestra falle.

En general, este ensaye se utiliza para las condiciones de analisis a largo
plazo.

Prueba de compresion simple. Este ensaye es semejante a la prueba de
compresién triaxial UU con la variante de que no se aplica una presién
horizontal (presién de confinamiento), sino solamente la vertical hasta que
se logra la falla del espécimen.

Prueba de corte directo (fig 2.25). El objetivo de este ensaye es el mismo
gue el descrito en la prueba triaxial UU, con la diferencia que el plano de
falla es siempre horizontal y en vez de aplicar un esfuerzo desviador se
aplica un esfuerzo cortante y un esfuerzo normal al plano de falla. El
dispositivo requerido para el ensaye 'se denomina caja, que consiste de dos
marcos superpuestos de forma rectangular o circular (en planta), donde se
aloja al suelo (fig 2.25). La parte superior de la caja se desliza sobre la
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inferior cuando se aplica la fuerza cortante, hasta obligar la ruptura del
suelo a través del plano horizontal que las separa.

Z \\\\\ \\’&\\ reyetony
T z2_|

\\\\\\\\YM\\\ \\

Fig 2,25 Ensaye de corte directo

/4

En los planos extremos de la caja sera deseable contar con pequenas
navajas salientes que ayuden a desarrollar una distribucién uniforme de
esfuerzos.

Durante el ensaye se aplica una presién normal al plano de falla mediante
la carga P, que ejerce un peso muerto (fig 2.25); ésta se ird disminuyendo
conforme se reduzca el area efectiva del suelo.

El procedimiento de ensaye es el siguiente: dispuesto el espécimen en la
caja, se aplica la carga P, que genera el esfuerzo normal deseado; su
magnitud debe de ser acorte con el nivel de esfuerzos que se presente en el
campo. Inmediatamente después se inicia la aplicacién de la carga de corte
S que se ira incrementando paulatinamente hasta provocar la falla del
espécimen.

Prueba con_torcometro (fig 2.26 2.28). Este ensaye sirve para obtener la
resistencia al esfuerzo cortante no drenada de los suelos. Se requiere de un
torcometro manual o de uno de banco; en ambos casos se trata de un
dispositivo provisto de un juego de navajas, que por el momento
torsionante aplicado manualmente provocan la falla del suelo en la
superficie que generan las orillas de las navajas. El torcometro esta
equipado con un resorte calibrado y una manecilla, con la que se mide y
sefnala directamente la resistencia no drenada.
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Fig 2.26 Torcometro

Prueba de consolidacion. Con este ensaye se obtiene la curva de
compresibilidad de esfuerzos efectivos versus la relacién de vacios o
deformacién unitaria, y las curvas de consolidacion, deformaciéon versus
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tiempo, para los incrementos de carga que se apliquen. Con la informacién
citada se puede estimar la magnitud de los asentamientos y el tiempo para
que ocurran. Debe plantearse como premisa del ensaye que éste debe de
reproducir, de la manera mas fiel posible, el nivel de esfuerzos a que se
vera sometido el espécimen en el campo, para el problema particular de
que se trate y tener presente de que el espécimen se consolida Gnicamente
en la direccién vertical, ya que sus dimensiones horizontales no cambian.
\

El aparato utilizado para realizar el ensaye - un consolidéometro (fig 2.27
2.29), el cual puede ser de anillo fijo o flotani<. Cuando se opte por medir
directamente el coeficiente de permeabilidad durante el ensaye se debe
usar el anillo fijo y contar con equipo complementario para la medicion.

Disco poroso
Pianodocarw—\ J /-.

o R B!
SRR _Hl'_n corunic

3] ™ Especimen

a) De anilke flotante

b) De anillo fijo

Fig 2.27 Prueba de consolidacion

58



La prueba consiste en aplicar una secuencia establecida de cargas
verticales a un espécimen delgado confinado por un anillo flotante rigido, y
medir la deformacién progresiva que sufre. En cada una de las etapas
incrementales de carga la muestra experimenta una primera fase de
compresion que se atribuye al proceso de expulsion de agua y aire, v se
conoce con el nombre de consolidacidn secundaria; ocurre también una
compresion adicional ocasionada por fendomenos de flujo plastico del suelo,
conocida como consolidacién secundaria, la que se hace ‘mds evidente
cuando la consolidacién primaria ha concluido. | "

Pruebas de tensidn. La obtencién de la resistencia a la tension es una
variable frecuentemente utilizada para obtener la ley de resistencia de
rocas. Los ensayes cominmente empleados son: prueba de carga puntual,
prueba brasilefia y prueba de flexion.

La fig 2.28 muestra graficamente cada una de las pruebas asi como las
expresiones para obtener el valor de la resistencia. Estas pruebas se
caracterizan por aplicar solamente una fuerza de compresién de magnitud
pequena.
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Permedmetro _de carga variable. Este tipo de permeametro mide la
cantidad de agua que atraviesa una muestra de suelo, por diferencia de
niveles en un tubo alimentador. En la fig 2.29 aparecen dos dispositivos
tipicos, el (a) usado en suelos predominantemente finos y el (b) apropiado
para materiales mas gruesos..
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Fig 2.29 Permeametro de carga variable

Al ejecutar la prueba se llena de agua el tubo vertical del permeametro,
observandose su descenso a medida que el agua atraviesa la muestra. La
formula que permite el cdlculo del coeficiente de permeabilidad es la

sigulente.

k= 2.3—[—10g—hi
T "h

2

Permedmetro de carga constante. Es el método mas simple para
determinar el coeficiente de permeabilidad de un suelo. Una muestra de
suelo de area transversal A y longitud L, confinada en un tubo, se somete
a una carga hidraulica 2 (fig 2.30). El agua fluye a través de la muestra,
midiéndose la cantidad (V) que pasa en el tiempo (). El coeficiente de
permeabilidad (k) entonces sera:
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El inconveniente en este permeametro es que, en suelos poco permeables,
el tiempo de prueba se hace tan largé-que deja de ser practico, usando
gradientes hidraulicos razonables. B
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Fig 2.30 Permedmetro de carga constante

Exploracion geofisica

La exploracién geofisica es una herramienta muy uGtil en los estudios
geoldgicos. Con ella es posible definir a grosso modo:

o La distribucion geométrica de las diferentes unid:.des estratigraficas o
MAaclzos rocosos

¢ Medir constantes elasticas (relacion de Poisson y mddulos de elasticidad
v volumétrico)

o Estimar la calidad de la roca y/o caracteristicas del suelo

e Arabilidad de los materiales

Esta herramienta depende fuertemente de la interpretacién, por lo que la

destreza, el dominio de la técnica y experiencia del ingeniero geofisico para
obtener y evaluar los datos es significativa en el resultado a cbtener.
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Los métodos geofisicos tienen la gran ventaja de ser no destructivos, asi
como ser rapidos y de bajo costo; sin embargo, la precision de los
resultados es baja, por lo que son frecuentemente utilizados en la etapa
preliminar de exploracién o cuando las condiciones de acceso al sitio son
dificiles.

Entre los diferentes métodos geofisicos, los mas aplicados al estudio de

taludes-son: :

e Prospeccion geosismica: Refraccion y reflexion

e Prospeccién geoeléctrica: Sondeo eléctrico vertical y calicateo eléctrico

e Registros geofisicos de pozos: cross-hole, down-hole, up-hole v sonda
suspendida

A continuacion se hace una descripcion breve de dichas técnicas.
Prospeccion geosismica

Este método se basa en las caracteristicas elasticas de los materiales a
partir de perturbaciones naturales (sismos) o creadas artificialmente en la
superficie del terreno mediante caidas de peso, explosivos y vibradores. La
energia generada se propaga por el subsuelo y el aire mediante ondas, y es
recibida por sismodetectores o gedfonos que transforma la vibracién
mecanica en sefales eléctricas que son amplificadas, filtradas vy
registradas en los sismdgrafos.

La perturbacién se propaga en el medio por frentes de onda que sufren
modificaciones: reflexiones, refracciones, difracciones, dispersiones, etc.
(ig 2.31), que son detectadas en la superficie del terreno por un
sismobgrafo; el pardmetro experimental es el tiempo de arribo de las
distintas ondas en que se transforma la perturbacion mecanico-elastica en
las refracciones y reflexiones de contacto entre capas en el subsuelo.
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Leyes de reflexion y refraccion
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Fig 2.31 Ondas incidentes, reflejadas y refractadas

Las ondas normalmente estudiadas son las (fig 2.32):

¢ ondas longitudinales (de compresiéon u ondas P) |
¢ ondas transversales (de corte u ondas S)
e ondas superficiales (Love y Rayleigh)
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Fig 2.32 Tipos de ondas sismicas
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En problema dificil de distinguir en un sismograma es la llegada de las
distintas ondas en funcién del tiempo y de las caracteristicas en amplitud
v frecuencia. El objetivo de los métodos sismicos es describir espacialmente

la velocidad de propagacién de las ondas.

Geosismica de reflexién (fig 2.33). De los métodos geofisicos es el mas
costos pero mas preciso. La técnica se basa en producir un disturbio en la
superficie del terreno (ya sea mediante una explosion v vibracion forzada
del terreno) y registrar, en un sismograma de varios segundos, las
reflexiones de las ondas que llegan a la superficie; generalmente las ondas
de interés son las longitudinales por su mayor velacidad de propagacion.
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Fig 2.33 Geosismica de reflexion

Los datos requieren de procesos digitales de eliminacién de ruidos, mejora
y realce de la informacion util e interpretacion. En la actualidad es poco
conocido el método de reflexidn para objetivos someros, aunque existen
posibilidades de su futura utilizacién.

Geosismica de refraccion (fig 2.34). Es un método similar al anterior. Aqui
las profundidades de investigacién son menores, asi como el tiempo de
registro. Las ondas que se analizan en este caso son las refractadas en los
diferentes contactos geologicos y/o discontinuidades. Una condicién
importante para la aplicacion del método es que la velocidad de
propagacién de las ondas aumente con la profundidad. El punto donde se
produce la perturbacién y la ubicacién de los gedfonos se define en funcién
del objetivo deseado. Cuando el estudio es sobre la superficie, es comin
efectuar perfiles continuos con puntos de tiroc a ambos lados de la linea de
geéfonos. En ocasiones es necesario corregir los datos por altitud, para asi
referirlos a un nivel de base y eliminar la capa mas superficial cuando es
de muy baja velocidad.
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De los analisis de los sismogramas es posible distinguir el arribo de las
ondas v de ahi construir una grafica tiempo-distancia. El estudio de las
graficas permite definir la distribucién de las velocidades de propagacion
de onda en el subsuelo; para esto, existen graficas analiticas y numericas.
Para la adecuada interpretacién, la combinacién de ellas resulta ser lo mas
indicado.

Cuando se desea cuantificar los parametros elasticos, tales como la
relaciéon de Poisson (1) v el médulo de elasticidad o de Young (E), es
necesario conocer las velocidades de propagacion de las ondas
longitudinales v transversales; para esto es necesario elegir
adecuadamente la fuente y los sismodetectores. Las siguientes ecuaciones
son utilizadas para evaluar las constantes elasticas:

Relacion de Poisson VAP LA—

Moédulo de rigidez G=Lv
g

Médulo de elasticidad E=26(1+v)=¥2Z
g

E
(1-2v)

Moddulo volumétrico k=W

donde, Vo ¥y Vs : las velocidades de la onda compresional y de corte

respectivamente,
¥ : el peso volumétrico del material y
g : la constante de atraccion gravitatoria.

En la tabla 2.8 se indican criterios para evaluar la calidad de macizo
roCcoS0
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Tabla 2.8 Evaluacion de la calidad de los materiales

TIPO DE MACIZO | PROPIEDADES GEOFISICAS | DESCRIPCION DE LA ROCA
ROCOSO Y SUELO ) Y SUELO
A velocidad alta y resistividad baja Roca densa, débilmente
alterada y poco fracturada
B velocidad alta y resistividad Roca competente y de baja
media permeabilidad
C velocidad alta y resistencia baja Roca permeable, densa.
fracturada v con arcilla
D velocidad media y resistencia Roca levemente alterada y
alta fracturada
E velocidad media Roca permeable, fracturada e
media a baja resistividad intemperizada
F velocidad baja y resistividad Roca decomprimida o suelg,
cualquiera ~ permeable e intemperizada
R zona andémala Fallas, cuerpos intrusivos, etc
suelo suave velocidad menor de 600 nv/s
suelo firme velocidad entre 600 v 800 m/s

Intervalos: velocidad alta
velocidad media 2000 a 3500 m/s
velocidad baja

> 3500 m/s

< 2000 m/s

resistividad alta > 500 Q-m
resistividad media 200 a 500 Q-m
resistividad baja

< 200 €2-m

Prospeccion geoeléctrica

Consisten en crear artificialmente un campo eléctrico estacionario por
contactos galvanicos (electrodos) y medir los potenciales generados en
otros puntos para tener el valor de la resistividad eléctrica (fig 2.35).
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Fig 2.35 Prospeccion geoeléctrica

El procedimiento de operacién puede efectuarse de dos maneras: sondeo
eléctrico vertical y el perfilaje eléctrico.

En el sondeo eléctrico vertical, conocido con las siglas SEV, la geometria de
la disposicién de electrodos se conserva con respecto a un punto de
simetria y sb6lo se incrementa la separacién entre electrodos
(principalmente de corriente), con esto se logra tener informacién de la
resistividad del terreno con respectv a la profundidad, en el punto
alrededor del centro de simetria del arreglo. Una de las hipétesis
importantes de esta técnica es que el subsuelo deberd simularse como un
medio seudoestratificado, con lo cual la interpretacién cuantitativa es de
buena calidad; sin embargo, ultimamente se han desarrollado técnicas
para estudiar modelos mdas complejos. Respecto a la interpretacién
cualitativa no se tienen restricciones. Es conveniente comentar que esta

técnica se ha utilizado en muchos problemas de geotécnica en la mayoria
de los casos con €xito.
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Para el perfilaje o calicateo eléctrico se emplean las mismas disposiciones
de electrodos y el modo de operacién es desplazar el centro de simetria sin
variar la distancia entre los electrodos del arreglo, con esto la
investigacion es lateral. Por tanto esta técnica se utiliza para detectar
cambios laterales de litologia, contactos verticales, fallas, etc. La
interpretacion del perfilaje es cuantitativa.

La tendencia actual. de los métodos eléctricos es combinar los
procedimientos anteriores, para que la investigacién de resistividad sea al
menos en dos direcciones: a profundidad y sobre un eje paralelo a la
superficie del terreno; de esta manera se podrian interpretar modelos mas
complejos y efectuar correcciones por topografia mno realizadas
comunmente en la actualidad.

Los métodos eléctricos se han utilizado con éxito en la mavoria de
problemas geotécnicos en las etapas de planeacién, construccion y
conservacion de obras civiles.

Registros geofisicos de pozos

En estas técnicas se mide alguna propiedad fisica del terreno a lo largo del
sondeo. '

Los métodos Up-hole, Down-hole, Cross-hole v Sonda suspendida son mas
precisos porque la fuente y/o los gedfonos se ubican en los materiales que
interesan, en el interior de los barrenos.

La técnica down-hole (fig 2.36) consiste en situar en el interior de un
barreno una serie de geéfonos para registrar las ondas generadas por una
fuente de energia ubicada en la superficie del terreno junto a la
perforacién, mientras que en el método up-hole los gedfonos se sitiian en
superficie y la explosion se realiza en diferentes profundidades del barreno
(fig 2.37). Este método sirve para detallar la informacién obtenida con
refraccién y para definir la velocidad de las ondas en materiales de baja
velocidad no definidas por el método de refraccién.
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En ocasiones se hacen estudios de up-hole como antecedentes a los de
refraccidn.



El método cross-hole (fig 2.38) proporciona los mejores datos porque la
fuente y los gedfonos estan en el mismo medio, es decir, teniendo dos
barrenos cercanos en uno de ellos se:colocan los gedfonos y en el otro se
realiza la explosidon, ambos a la misma profundidad. El problema para la
gjecucion consiste en no danar la perforacion si se desea registrar en varios
horizontes.
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Fig 2.38 Prueba Cross-hole

Estas técnicas son utiles para incrementar la confiabilidad de la
informacién en areas de geologia compleja, por ejemplo en tuneles.
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El desarrollo actual de registros geosismicos en barrenos es la sonda
suspendida (fig 2.39). En la parte inferior de la sonda se tiene la fuente de
energia, mientras que en la superior un grupo de gedfonos, ambas partes
se encuentran aisladas mediante sistemas de amortiguamiento. El
procedimiento de medicidn es muy sencillo, ya que solamente se va
colocando la sonda a diferentes profundidades para realizar la medicion.

sistema do renistro
Yy control

malacuto

nbezo
conectora

unidad de
med iciobnl

un1dnd de

sistema deo
manejo

lastre.

Fig 2.39 Sonda suspendida

La sonda se complementa con un equipo de amplificacién, correccién,
filtraje, registro e interpretacion de los resultados que se encuentra en la
superficie y que trabaja al mismo tiempo de la ejecucién del ensaye. Esta
técnica ha dado excelentes resultados, desafortunadamente su costo es
alto.
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Mecanismo Simplificado
de Estabilidad de Tuneles
Excavados en Suelos

E. Tamez, J.L. Rangel y E. Holguin

1 Introduccion

La construccién de tuneles se desarrollo esencialmente como un arte
basado en las experiencias de la mineria. Hasta hace unos 50 anos, los
ingenieros mineros o civiles con experiencia tomaban sus decisiones
relativas al procedimiento de construccién basandose en el reconocimiento
visual del frente después de excavado, para evaluar la estabilidad del
tunel en funcién del aspecto de la roca o suelo del frente, asi como de los
desplazamientos observados y de la magnitud de los asentamientos
inducidos en la superficie del terreno; la informacién geoldgica servia, en
el mejor de los casos, de indicador.

El proceso de construccion quedaba, necesariamente, expuesto a
frecuentes modificaciones o accidentes, donde la capacidad de
improvisacion y la experiencia practica eran las unicas bases del ingeniero
para resolver los problemas del diseno y construccién. Esta experiencia
empirica, a menudo valiosa, era dificil de extrapolar a otras condiciones
geolbgicas, pero ha sido la base para el desarrollo de los criterios de disefio
y construccidén actuales, que se auxilian, ademas, del conocimiento de la
estructura geoldgica y las propiedades mecanicas de los suelos y de las
rocas, asi como de la correlacién entre estas propiedades y el
comportamiento observado de tuineles reales durante la construccién y
después de concluida.

Se podria decir que los primeros intentos por racionalizar el diserio y la
construccion de tuneles excavados en suelos los inicia K. Terzaghi
(1942) al establecer los criterios de diseno para el ademe primario,
basados en experiencias de campo y en la Teoria del Arqueo. Sus
experiencias en los tineles del Metro de Chicago (Terzaghi, 1942) han
sido la mejor guia en este campo. Broms y Bennerwark (1967)



contribuyeron muy significativamente al estudiar la estabilidad de
excavaciones verticales, y Peck (1969), con su articulo “El Estado del Arte
sobre Excavaciones Profundas y Tuneles”, establecié conceptos basicos
relativos al disefio de revestimientos y a la evaluacién de asentamientos
superficiales.

Las notables caracteristicas del subsuelo de la ciudad de México y la
experiencia ganada, a partir de 1960, en la construcciéon de mas de 120
km de tuneles para el Sistema de Drenaje y el Metro, que atraviesan una
gran diversidad de suelos y de rocas, han propiciado -el desarrollo de
procedimientos de analisis para el disefio de taneles, apoyados en la
Ingenieria Geoldgica v en la Mecanica de Suelos. Estos procedimientos
incluyen la aplicacién de modelos mecanico-analiticos (Tamez, 1984 y
Reséndiz y Romo, 1981) y de modelos numéricos que facilitan el andlisis
bidimensional del estado de esfuerzos y deformaciones en la masa de
suelo o de roca que rodea a la cavidad de un tunel.

Los enfoques més recientes incluyen investigaciones con modelos de
elementos finitos; sin embargo, la estabilidad del frente de excavacion de
un tunel es un problema tridimensional cuya solucion practica se facilita
notablemente con la ayuda de un modelo mecanico simple.

El modelo mecédnico que aqui se describe se basa en la observacion del
comportamiento de tineles y de fallas ocurridas durante su construccidn,
y se genera al realizar la sintesis de dichas observaciones utilizando un
Mecanismo de Falla Simplificado, a partir del cual se llega a un método
de analisis y diseno de tuneles sencillo y de facil aplicacidon.
!

La experiencia obtenida en México, tanto en el disefio de tiineles como en
la observacidon del comportamiento durante la construccién, ha sido
altamente positiva; con base en ella, a medida que se avanza en este
campo, se van perfeccionando los criterios a seguir en el disefio y la
construccion.

El propédsito de este capitulo es presentar, de manera sintetizada, los
criterios basicos, producto del analisis de esta experiencia y de la de otras
metropolis; en el capitulo tltimo se presentan varios ejemplos de casos
reales en los que estos criterios han sido utilizados en el diseno y
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confrontados con la realidad observada durante la construccién. Los
autores esperan contribuir asi a la biisqueda de soluciones constructivas
cada vez mejores para los tineles en diferentes condiciones de suelos.

2 Criterios de analisis y diseno

El método de analisis de la estabilidad del frente de un tanel que se
explica a continuacién estd basado en un mecanismo de falla simplificado
obtenido a partir de la observacién y estudio de fallas ocurridas en la
practica de la construccidn, asi como en modelos de laboratorio. El analisis
de este mecanismo facilita la comprension y evaluacion de los factores que
intervienen en el equilibrio de la masa de suelo circundante al tinel bajo
los esfuerzos inducidos por la cavidad que deja la excavacion.

El analisis del equilibrio del mecanismo propuesto permite establecer una
ecuacion general de estabilidad para calcular el factor de seguridad contra
colapso del frente, en funcion de diversos factores, como son:

la profundidad de la clave del tunel ( H)

el ancho y la altura de la seccion excavada (Dy A) -

la longitud de avance stn apoyo temporal (a)

e ¢l peso volumétrico y parametros de resistencia al corte del suelo (3, ¢y @)
la sobrecarga superficial y la presién interior en el tunel ( gs, pfy pa).

Todo esto resulta de interés practico al disefiador y al constructor, ya que
los ayuda a tomar decisiones mejor fundamentadas relativas al diseno
del procedimiento de construccion mas conveniente, dentro de los
requisitos 6ptimos de seguridad y economia.

A partir de la ecuacién general de estabilidad se deducen otras ecuaciones
aplicables a los casos particulares mas frecuentes de suelos, divididos en
dos grandes grupos:

a) En tuneles excavados en suelos puramente cohesivos,
ejemplificados por las arcillas saturadas, donde la resistencia al corte
puede considerarse razonablemente constante dentro del periodo de
construccién; los resultados de la ecuacion particular para este tipo de

_ suelos, comparados con los obtenidos por wvarios investigadores
mediante modelos experimentales, son muy similares.
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b) En el caso mds general de suelos cohesivo-friccionantes, en los que
la resistencia al corte es una _funcion del esfuerzo normal al
plano de falla, se hace indispensable conocer la distribucién de este
esfuerzo a lo largo de la superficie de falla; esta distribucién de
esfuerzos varia durante el proceso de construccién. El problema de la
distribucion de esfuerzos en un mecanismo tridimensional se resuelve
aqui, de manera aproximada, mediante una combinacién de la teoria
de la elasticidad (Juarez Badillo y Rico, 1967) y una solucion
modificada de la teoria del arqueo de Terzaghi (Terzaghi, 1942 y 1945-
46). La ecuacion de estabilidad que se obtiene para este tipo de suelos
explica y reafirma la experiencia observada en tiuneles excavados en los
suelos duros y tobas del valle de México.

Por otra parte, en el capitulo Gltimo del libro, se incluyen ejemplos de
aplicacion de las ecuaciones a casos reales de tiineles construidos
en arcillas y en suelos cohesivo-friccionantes, en cuyo disefo y
construccidn los autores han tenido la oportunidad de participar.

2.1 Ecuacion general de estabilidad del frente

2.1.1 Descripcion del mecanismo de falla

Antes de la construccién de un tunel existe en el suelo un estado inicial de
esfuerzos naturales en equilibrio, el cual se altera al hacer la excavacidn,
generandose un nuevo estado de esfuerzos y deformaciones en la masa de
suelo que rodea al frente y a la periferia de la cavidad. Si el suelo no es
capaz de soportar estos nuevos esfuerzos se produce el colapso del frente,
que puede propagarse hasta la superficie del terreno, dando lugar a un
hundimiento como el que ilustra la fig 2.1.
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Fig 2.1 Falla del frente

La forma de este mecanismo se ha observado en fallas ocurridas en
tuneles reales (Moreno y Schmitter, 1981) y ha sido medida y cuantificada
también en modelos de arcilla, a escala, sometidos en el laboratorio a
fuerza centrifuga hasta alcanzar la falla (Kimura y Mair, 1981).

En la masa de suelo afectada por el colapso del frente de un tinel se
distinguen tres zonas con diferentes patrones de deformacién (fig 2.1): al
centro queda un prisma de suelo (cdhf) que cae verticalmente sin sufrir
deformaciones importantes, como si fuera un cuerpo rigido; alrededor de
este prisma deslizante central se desarrolla otra zona (acf y bdh) en la que
el suelo muestra grandes deformaciones angulares, indicando con ello
que los desplazamientos de esa zona son producidos por esfuerzos
cortantes verticales; bajo la base del prisma central se forma otra zona,
identificada con las letras fhi en la fig 2.1, en la que el suelo que se
encuentra detras del plano vertical del frente sufre desplazamientos
verticales y horizontales por esfuerzos cortantes que distorsionan
completamente su estructura-original.

2.1.2 Mecanismo de falla simplificado
Observando los patrones de deformaciéon de la fig 2.1 se advierte la

posibilidad de analizar el equilibrio de la masa de suelo que rodea al
5



frente del tunel, antes de la falla, mediante el mecanismo simplificado que
se muestra en la fig 2.2, el cual estd formado por tres prismas:

e Prisma 1. Se forma adelante del frente y tiene la forma triangular de
una cufia de Coulomb.

o Prisma 2. Es rectangular y se apoya sobre la cuna del frente.

s Prisma 3. Es rectangular y se localiza sobre la clave de la zona
excavada sin soporte. ‘

NOMENCLATURA

Prisme tnanguice ironial
Prsmc recicaguler ce fonco
Prisme rectancular sopre ¢ clave
Anchg cel funel

Alturc gsf wine!

Profunaidad ¢e o clave

A tan (45-¢/2)

framo Sin sooorte

[~ T anibe s Sl v WO NCIEEN

Fig 2.2 Equilibrio del mecanismo de falla simplificado del frente

Las dimensiones de estos prismas estan condicionadas por la
geometria del tunel, las propiedades mecdnicas del suelo y la
longitud excavada sin soporte.

En el equilibrio de este mecanismo de falla del frente intervienen:

a) Las fuerzas actuantes. Por una parte, las fuerzas internas, dadas
por los pesos de los prismas que tienden a producir el movimiento
descendente del conjunto, cuva magnitud se determina facilmente en
funcién del volumen de los prismas y el peso volumétrico del suelo,
como lo muestra la primera columna de la tabla 2.1. Por otra, las
fuerzas externas, que pueden 0 no estar presentes, como: la
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sobrecarga superficial producida por el peso de estructuras existentes
en la superficie del terreno o por el transito de vehiculos 0 maquinaria
de construccion, asi como las presiones interiores ejercidas sobre el
frente v la clave, aplicadas por aire comprimido o por escudos de frente
presurizado, o por tableros apoyados en gatos hidraulicos de capacidad
conocida.

b) Las fuerzas resistentes. Son derivadas de la resistencia del suelo
al esfuerzo cortante y se desarrollan en las caras de los prismas
rectangulares y en el prisma triangular, al desplazarse éstos hacia
abajo. Su magnitud depende, en el caso mas general, de la cohesioén y
angulo de friccion del suelo, asi como de la intensidad y distribucidn de
los esfuerzos de compresion horizontales que acttian sobre las caras de
los prismas, inducidos en la masa del suelo que rodea a la cavidad, al
hacer la excavacion. Para valuar las fuerzas cortantes resistentes se
emplean aqui algunas hipétesis simplificatorias cuya justificacion
tedrica se explica en el apéndice A.

Hipétesis simplificatorias

1. La distribucion de los esfuerzos inducidos por la excavacion sobre
las caras verticales de los prismas 2 y 3, siguen, en el caso mas
general de los suelos elasto-plasticos, leyes de distribucidn que
pueden representarse, en forma simplista, por lineas rectas, como se
muestra en el lado izquierdo de la fig 2.3, la cual representa al prisma 3
sobre la clave del tnel, cuyo ancho es D y longitud a perpendicular al
plano del papel.



“ ' :
o Zoag G
’ ~\ descorgoce /
b |

b HH=Ze) g _E

NOMENCLATURL

o

4 - ; '
v TLSIUSrIO verucor

O, - To—Csfusrzo corients
_— — —_— —_— — — — — — — ~ .
Ho ;o / \ | Te elcsuco
! \\ *q \,\/-' /—Sr _ . )
\ /’ Y ;\\/ Zone \ - L, —Alure de cescorgo
£ fdstcs o oy . . ~
; / \‘- e N sp=irct1/2 [7(H-20)#pe K tan @ 5Y — Tofuerse resisienie
Zy=i 7 0, oy - |\ i Lsivers e
- : A i o - \
£ ¢ ; - A= r Sm - isfuerzo resisizanie
7/ A Feltln /\ ! Z"‘ -
’ 5\ oldsuce re 3 - mEgio
t,. 7 il cC e ot D ! ]
o - - & * } * AR e e e ) Z _A',-:,Urc C-L: e ronc
i I e e ? plssuicoce e o
_ T A k9 (e ccl T =
T G2 (¥H-pd —

e mdx:

=VH —

i .
i Gy mds i

Fig 2.3 Hipdétesis de distribucion de esfuerzos verticales, cortantes y resistentes
a lo largo de las caras del prisma deslizante (prisma 3), hasta la altura Zq

La recta am es el diagrama de esfuerzos verticales o=y (H-z), antes de
la descarga de la base del prisma por el avance de la excavacidn; en ese
momento, el maximo esfuerzo vertical se produce en el punto m que
esta en la base del prisma y vale cunex=y H. Al avanzar la excavacién se
produce la descarga de la base del prisma. Suponiendo que se emplea
en el tinel una presion interior igual a ps, el diagrama de esfuerzos
verticales se reduce seguin la recta cb que intercepta a la am en el punto
b, cuya altura Zs = 1.7D; en este punto, el esfuerzo es ov =yH-Zd),
mientras que, en la base del prisma es o = pao. La altura Zq marca la
zona de descarga dentro de la cual se distribuyen los efectos de la
descarga ow = (3H-p.), cuya influencia disminuye linealmente con la
altura z sobre la base, hasta anularse en Zs. En la zona que se
encuentra arriba de Z4, la disminucion del esfuerzo vertical es
despreciable y se le considera nulo, por lo que se llama zona no
descargada. Dentro de la altura Zs se desarrollan, a lo largo de la
cara del prisma de suelo, esfuerzos cortantes paralelos al plano de la
cara, cuya magnitud varia linealmente desde cero en el punto p hasta
un maximo zmex=0.3(yH-pa) en el punto n, en la base del prisma. Esta
distribucién lineal se considera valida cuando los esfuerzos cortantes z



no exceden la resistencia al corte del suelo en ningin punto de la cara
del prisma; en esta condicién, el suelo- se encuentra en equilibrio
elastico.

En cambio, si en alguna zona de la parte inferior de la cara del prisma
los esfuerzos elasticos % son mayores que la resistencia al corte, el suelo
entrard en equilibrio plastico en esa zona; entonces la distribucién de
esfuerzos cortantes se modifica como indica el diagrama del lado
derecho de la fig 2.3. En este diagrama, la linea jk representa la
distribucién de los esfuerzos resistentes s;, calculados a partir del
diagrama de esfuerzos verticales indicados por la linea quebrada abc
del lado izquierdo de la figura; la resistencia al corte maxima esta
representada por la abscisa gk y vale simax = Kr ¢ + Kf H-Za)tan g, el
valor minimo esta indicado por la abscisa e y vale smin = Kf ¢ + Ky
patang. La linea gi es 1gual al diagrama de esfuerzos cortantes elasticos
del lado 1zquierdo e intercepta al diagrama de resistencias en el punto i,
arriba de este punto, los cortantes eldsticos son menores que las
resistencias, por‘lo cual se tiene equilibrio elastico, mientras que debajo
del punto i, ambos esfuerzos son iguales y el equilibrio es plastico. La
altura Zp, marca el limite superior de la zona plastica.

.La altura Z, es 1.7 veces el diametro o ancho D del tunel. Aunque
este valor es tedricamente aceptable hasta una longitud del avance sin
soporte a igual a un didmetro D), su valor tedrico se incrementa con la
longitud del avance, segun la teoria de la elasticidad; sin embargo, los
resultados de mediciones en modelos a escala en los que la falla se
produce por plastificacién del suelo circundante al tunel (Ovando, 1995),
indican que Zz se mantiene practicamente constante en un valor igual
a 1.7D hasta longitudes del avance sin soporte de 5 D.

.Esfuerzos cortantes resistentes. Suponiendo que en las caras .

verticales de los prismas se desarrollara una condicién de falla sin
cambiar los esfuerzos verticales elasticos o, los esfuerzos cortantes
resistentes, actuando en los planos verticales hasta la altura Zg, estan
expresados por la siguiente ecuacion:

sf=Krc+ Kr o tang



Enla que: sf esfuerzo cortante resistente sobre las caras verticales de
los prismas
K; es un coeficiente cuyo valor es una funcién del angulo de
friccidén interna, dado por la expresion:
- sen’ &
1+sen’ @

ov esfuerzo de compresidon vertical actuante a lo largo de la
cara del prisma, cuyo valor varia desde pa en la base del
prisma, hasta y( H- Za ) (fig 2.3)

¢ cohesién del suelo, determinada por la ordenada al
origen de la envolvente de Mohr, obtenida en pruebas
de compresién triaxial no drenadas en especimenes con
humedad natural

¢ éangulo de friccibn interna obtenido de la misma
envolvente ya mencionada

; (A.3)

4. La fuerza resistente desarrollada por el prisma triangular del
frente (prisma 1) es igual a su capacidad de carga, dada por la

expresion:
0= (2.7c\/KT, +p pr)LD

siendo K pzta112(45+%) y p; la presién aplicada en el frente de la

excavacion.

2.1.3 Factor de seguridad del frente

La estabilidad del mecanismo de falla del frente que muestra la fig 2.2 se
analiza estableciendo la relacién entre las fuerzas actuantes y resistentes
que se desarrollan en el frente de excavacion. En la fig 2.4 se muestra una
seccién longitudinal del tunel con el conjunto de prismas que integran el
mecanismo de falla y todas las fuerzas que pueden intervenir en su
equilibrio.

El factor de seguridad se expresa como la relacién entre las sumas de los
momentos de las fuerzas resistentes y de los momentos de las fuerzas
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- actuantes, tomados respecto a un eje horizontal que pasa por el punto Oy
es perpendicular al eje del tunel; asi se tiene:

Fs=ZM
M,

(2.1)

donde: FS factor de seguridad
JM, suma de los momentos de las fuerzas resistentes
IM. suma de los momentos de las fuerzas actuantes

LSy

( )N ’ l
0.3(7F-3 © 6
I )
! 3 Py
J l © o Esfuerzo o
- , ' Ce= corignie
e / ) I I elasiice
: 53 5.2
P 5 1k, \
: Sm e T 1
7 ARIGEADL i
0— - <y P
7 // e —-—P,«‘ AR 10.3(7H-q) !1
/ So;;orrej _& 3-—_':,n : A
iempore SR AR (N ulro |
) AN A |
| o

Fig 2.4 Fuerzas que intervienen en el mecanismo simplificado del equilibrio del frente

a) Sistema de fuerzas

e Fuerzas actuantes (P, P2, P3, §s, Pa y Py). Se deben al peso de los tres
prismas que integran el mecanismo de falla, a la sobrecarga
superficial, a la presidn radial interior y a la presion aplicada al frente;
en la tabla 2.1 se anotan los valores de las fuerzas y sus momentos
respecto del punto 0.

o Fuerzas resistentes del suelo (Sz, 2Si2, S3, 2513 v ). Son las que se
-desarrollan en la superficie lateral de los prismas 2 y 3, considerando
que la interaccién horizontal entre ellos no es significativa. La fuerza
resistente @ es la capacidad de carga del prisma triangular del frente
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1; ésta puede estimarse aplicando la solucion de Meyerhof (Terzaghi,
1942) para la capacidad de carga de una zapata rectangular apoyada
en la corona de un talud vertical. .

En la tabla 2.1 se anotan las expresiones algebraicas de cada una de las
fuerzas y de sus momentos.

Tabla 2.1 Sistema de fuerzas del mecanismo de falla

1

FUERZAS MOMENTOS ACLARACIONES

A

C |Pi=%yALD Mi=%ALD(a+L/3) | P: peso del prisma triangular 1

T | P=3LDH Mo = L.DH (a+L/2) | P2 peso del prisma rectangular 2

U | Ps=3aDH Ms =% yDHa? P3 peso del prisma de la clave 3

A | @s=gs(@tl)D | Ms=Y%qsD(atL)? | qs sobrecarga en la superficie

N |\Po=paaD Mo="peDa? Pa presion radial ejercida por el

T soporte temporal o un fluido a
presion.

E | P=pfAD M=% prD A2 pr presion horizontal que actaa

g sobre el frente de la
excavacion

R Sz=sm2Z4 D Mso=sm2 Zg D(a + L) | smz resistencia media en la cara
uv del prisma 2

E

S Stp=28me2 Za L Msio=2smasZaL(a+

I +L/2)

S Ss=smaZa D Msz=0 sm3 resistencia media en la cara

T mn del prisma 3

E | Sis=2sm3Zaa Msis = sm3 Zd a? Pl

N Q=(2.7c K, + Mo=(2.7¢ K, + g capacidad deﬁ‘carga del

18 1 K

T + pK)LD +pE)LD@L/2) | P |

E g=27cJK, +p,K,

S
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b) Ecuacion general de la estabilidad

La ecuacion general de la estabilidad del tunel se obtiene sustituyendo en
la expresion 2.1 los momentos actuantes y resistentes de la tabla 2.1. Asi:

s = s;-,ZdD(a+L)+23,,,2ZdL(a+§) Sp3Zqa’ +(27c\/_+pr )LD(a+ ) -
 SaLp(a+ &)+ LDH(a + £) + L(# - p,)Da’ + 1. Dla+ 1) ~ L p, DA’ &)

Simplificando y agrupando términos, el factor de seguridad contra la
falla general del frente del tunel queda expresado por la siguiente
ecuacion:

FSg=2sm2 %(H )+1+2L‘J Zd 435, EL) Zd+27c\/_( 2)+pr (1 70)(22)
;/H[%(%+%)+(l+—‘i—) }+qs(l+%) —pa(%) -prK, 3

En esta expresién aparecen en forma explicita los factores que
determinan la estabilidad:

o Caracteristicas geométricas del tunel, dadas por la profundidad a
la clave, el ancho y la altura de la seccién de excavaciéon (H, D y A).

o Propiedades del suelo, definidas por la resistencia al esfuerzo
cortante y el peso volumétrico (c, gy »).

e Procedimiento constructivo, caracterizado por la longitud de avance
(a), la presiéon de apoyo de la clave proporcionada por un escudo o
soporte (pa), y en su caso, la presion de estabilizaciéon del frente (py).

e Magnitud de sobrecargas en la superficie (gs).

2.2 Casos particulares de la ecuacion general de la
estabilidad

Es de interés practico particularizar la ecuacién anterior para dos casos
que Involucran a la totalidad de los suelos agrupandolos segin las
caracteristicas de su envolvente de resistencia: suelos puramente
cohesivos y suelos cohesivo-friccionantes.
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2.2.1 Tuneles en suelos puramente cohesivos (arcillas
saturadas)

a) Aspectos generales

La resistencia al corte de una arcilla saturada sometida a esfuerzos de
corta duracién (condiciones no drenadas) puede representarse por un
pardmetro de cohesiéon s= ¢ y un angulo ¢= 0; la cohesién varia
linealmente con la profundidad en depésitos de arcillas normalmente
consolidadas bajo su propio peso; sin embargo, para fines de calculo, ¢
puede considerarse constante e igual al promedio de las resistencias de los
estratos de suelos comprendidos entre la base del tunel y la altura Zi
(inciso 2.2.1.2, pag 41).

Paras=cy ¢=0, se deduce que:
. Kle, Sm2=8m3 =20, KU:J, Y L=A

Sustituyendo estos valores en la ec 2.2 se tiene:

. :{2B(1+ A)+(1+%) }%’-+2.7(1+,27a)}c+pf[1+27aj
G P 7R O N Y P

Esta ecuacion especial para arcillas saturadas puede simplificarse atn
m4s para los sigulentes casos especificos.

b) Tunel excavado a frente abierto y concreto lanzado

En arcillas de consistencia dura es posible seguir este procedimiento de
construccidén, excavando el frente a seccién completa, en cuyo caso puede
considerarse A=D. -

Si la excavacién se hace a presién atmosférica, p,=p/~=0, y si ademas, no
se tienen cargas superficiales, g, = 0. Con estas condiciones, la ec 2.3
queda:
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2
2 (1+3)+(1+3) Zd+27[1+2—a-)
D D D) .
2
H
TR S
H\3 D D

Esta ecuacion puede escribirse en la forma !

FSg=

FSg = N (2.4)

2{(” +2 }% 271+_)
ﬁ(fp) o[ ‘5]

La estructura de la ec 2.4 es semejante a la propuesta por Broms y
Bennerwark (1967) para tuneles excavados en arcilla con escudo de
frente abierto, en la que considera N.=6 independientemente de la
profundidad y el diametro del tunel.

donde: Nc= (2.5)

En la ec 2.5 se observa que el factor de estabilidad N. depende
unicamente de la geometria del tanel, incluyendo la longitud de avance
sin soporte a. El valor de N, calculado con la ec 2.5 se presenta
graficamente en la fig 2.5, que se ha dibujado tomando en cuenta que
para H/D = 1.7, Z;/D es constante e igual a 1.7, y para H/D < 1.7,
Zs=H. En la figura se han incluido los valores .de N, obtenidos

experimentalmente por Kimura y Mair (1981) en modelos a escala; se
observa que las diferencias maximas entre los datos experimentales y
los calculados son del orden de 5%.

De las graficas de la fig 2.5 se derivan las siguientes relaciones entre los
diversos factores del equilibrio del frente de tuneles en arcillas:

e Para cualquier relacién H/D, N, tiene un valor maximo para a/D=0,
que corresponde a una excavacién con escudo de frente abierto.
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e Para cualquier relacién H/D, N. disminuye al aumentar el avance sin
soporte, hasta alcanzar un valor practicamente constante para
a/D=5, que es aproximadamente la mitad del N, médximo; esta
variacién refleja el efecto tridimensional del frente en la estabilidad
del tunel, que se vuelve bidimensional cuando a = 5D.

e Para cualquier relacién a/D, N, aumenta con la profundidad a la

clave del tunel, hasta alcanzar un valor practicamente constante a
partir de H/D=3.

PUNTOS EXPERIMENTALES |
SsmsoL0 | H/D
. |
5o
M- l
s T T mm e —— e _ |
i
7 g ¢ i

Fig 2.5 Factor de estabilidad N, para tineles en suelos cohesivos
con sobrecarga y presion interior nulas

La ec 2.4 y las graficas de la fig 2.5 son aplicables al disefio del
procedimiento de construccion del tunel sin sobrecarga superficial
(g,=0), para lo cual se procede de la siguiente manera:

e Se determina primero el factor de seguridad del frente FS,
suponiendo que la excavacidn se realiza con un escudo de frente
abierto, lo que implica que a = 0. ‘

e El célculo se realiza con la ec 2.4, sustituyendo el N. obtenido de la fig
2.5 para valores de a/D=0y H/D correspondiente al tinel en estudio.
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e Si FS/>2, se puede seguir el procedimiento de excavacién a frente
abierto con ademe de concreto lanzado (FACOL), proponiendo una
longitud de avance de excavacién sin soporte, a.

e La longitud de avance sin soporte (a) se obtiene de las ecs 2.15 6 2.16,
sustituyendo en esta dltima tang = 0. En estas ecuaciones se
considera que el minimo valor aceptable del factor de seguridad local
para el prisma de la clave es FS,2>1.6.

o Debe recordarse que este valor minimo del factér de seguridad
implica la aceptacién de deformaciones pldsticas de la arcilla
alrededor del frente, lo que conlleva a asentamientos superficiales
que so6lo son aceptables si, en la superficie, no existen estructuras o
instalaciones sensibles al asentamiento diferencial.

e Con el valor propuesto de a/D se determina un nuevo N, de la fig 2.5
y con la ec 2.4 se calcula el factor de seguridad F'S, correspondiente, el
cual no debera ser menor de 1.6 para suelos pldsticos.

Cuando se tiene una sobrecarga superficial, el factor de seguridad del
frente se calcula con la ec 2.3' (ver inciso ¢ m4s adelante), en donde p=0.
La estabilidad general de la excavacion se verifica sustituyendo en la ec
2.3 el valor de a/D y gs actuante. Si F5;<1i.6, debe reducirse el avance
sin soporte actuante (a).

c¢) Tunel con escudo de frente a presion

La construccion de tineles en arcillas de consistencia blanda a media
requiere, generalmente, el empleo de un escudo de frente cerrado, que
permite aplicar una presion p; para estabilizar el frente. Cuando se
emplea un escudo, la longitud sin soporte ¢=0. En este caso, el factor de
seguridad general correspondiente al factor de seguridad del frente FS;
"y la ec 2.3 queda entonces:

[4Z—d+2.7jc+pf
D (2.3)

FSf= D
V H+? 45— Py
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CNce+pf

D
7(H+§J+qs—pf

que puede escribirse en la forma: FS;= (2.4")

En la que (fig 2.6): N, = [4% + 2.7) (2.5))

o Para tunel profundo (H=>1.7D), 2;,/D =17y N, =9.5 \
o Para tunel somero (H<1.7D), Z;,=H, yN,=4H/D + 2.7

17

2 25 3

\
~ -
Y 2 !

i3
5/0

Fig 2.6 Factores de estabilidad Ny para tineles con escudo en arcilla blanda, con
sobrecarga qg y presion en el frente p;

Presion necesaria en el frente (pr). De la ec 2.4' se puede calcular la
presion necesaria en el frente para obtener un factor de seguridad
deseado (FS)), mediante la ecuacidn:
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st[y(H+13/3)+qS]—che )
P s 24)

2.2.2 Tuneles en suelos cohesivo-friccionantes
a) Aspectos generales

La resistencia al corte de estos suelos se caracteriza por un parametro
de cohesion ¢ y un dngulo de friccion ¢ de acuerdo con la ley Mohr-
Coulomb:

s=c+o,tang (2.6)

donde o, es el esfuerzo normal al plano de falla. En la naturaleza, estos
suelos estan formados por depodsitos de liumos, arenas y gravas,
mezclados en proporciones muy variables, desde los limos de baja o nula
plasticidad (ML) hasta las gravas limpias con pocos finos no plasticos
(GP-GW), incluyendo arenas y gravas con alto contenido de finos no
plasticos o de baja plasticidad (SM-SC) o (GM-GC(C). La cohesidén puede
originarse por un cementante entre las particulas (cohesion real) o por
tensién capilar en suelos parcialmente saturados (cohesion aparente).

b) Analisis de estabilidad

Puede realizarse aplicando la ecuacién general 2.2 sustituyendo los
valores de la resistencia media en los prismas,sm2 y sm3, obtenidos de las
ecs A5 6 A6 y A1l (apéndice A). Para facilitar el analisis de
estabilidad conviene hacerlo por partes segun la siguiente secuencia:

1}  estabilidad del frente (equilibrio de los prismas 1y 2), a=0

11) estabilidad de la clave (equilibrio del prisma 3), avance=a

i11) estabilidad local de la clave (equilibrio del prisma 3), avance=a
1v) estabilidad general (equilibrio del conjunto, prismas 1, 2 y 3)

1) Estabilidad del frente: Se determina verificando el factor de seguridad
del mecanismo de falla formado Unicamente por los prismas 1 y 2; es
decir, considerando un avance sin soporte, a=0 (comparar figs 2.4 y
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2.7a); en estas condiciones, sustituyendo s, en la ec 2.2 y tomando en

cuenta que de la fig 2.4:
A

VK @7

L= Atan(45 -5)=

K, =tan’(45 +5)

se tiene: FS, = (2.8)
;/H(—+ 1) +q,—-psK,
. L | ~ g‘_ - L |
O S | ol '
' S R T R T T
| 4 GEE N r/ | o | A2 :
01_._1 }_'_g" i(e-2) &/-J/ SENE '.
E ) glE - K H(H=Z) a5 i
— @ - ! o S v i g 1 i
o { S ‘x NS N / i |
m:T2m _ome i 2y + 6] g 4 ! I
1 f | e - i H
' IRy ' Sis ‘\,// ) 7, , !
[ 239 Ng ° Lo RN TS S ozcivp |
1 } S | ! ¢ '
‘ — ; lons 7 | )
C=7 Ty b0, K= 12 VA e 3 cderes |1\, [“z } i
' el R i L
G e R R Y Pt ARl f ? f ? 1 e e A s e e T L e e e
e e o
o) fauilibno e e
ca! ::wsmc & Sy =Y [7(R-7;)+c] 10n ¢

SI2ZTITICS Swnnhicress oo ssiverzos v oresisiencus
e
eno s futIs e snsmn W), vore cg=0

Fig 2.7 Estabilidad del frente en suelos cohesivo-friccionantes

Como primera aproximacion, debe revisarse la factibilidad de realizar la
excavacidon a seccién completa y presion atmosférica, que equivale a
.considerar A=D y p; = 0 en la ecuacién anterior:
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25, 2_5(1 + K, ) +27¢ K,
}/H'(i + 1) + g,
3H

Sustituyendo el valor de s, dado por la ec A.11" en la que
p.=q,=27c¢JK, - %, y reordenando términos se obtiene, para tunel
\

profundo (H 2 Z,):

\

cN, + y(H ~ 2.2D)N,

FS, = (2.9)
d }:(%+H)+ q,
y para tunel somero (H-Z; =0):
eN,-LyDN, N
FS; = 5 (2.9)
7?+H +q,
Zy
N =27JK, +(2K, +092[K, |1+ JK, )<
donde (2.10)

N, = 0.34(1 + Jk—p)%

Los factores de estabilidad N, y N, son funciones del angulo de friccion,
cuyos valores se presentan graficamente en la fig 2.8 para los casos de
tunel somero, con H/D=Z,/D < 1.7, y tinel profundo, donde H/D > 1.7

y Z4/D es constante e igual a 1.7.

Un caso especial de N, se tiene cuando la capacidad de carga del prisma
triangular del frente, prisma 1, es mayor que el esfuerzo vertical inicial
al nivel de la clave, es decir cuando g.>»H,; esta situaciéon debe tomarse
en cuenta en el calculo de s,,, sustituyendo el valor limite g.= yH en la
ec A.11°. Asi se deducen las expresiones 2.11 a 2.13.

Tunel somero (H/D< 1.7y Z;=H)
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1
FS, = ey +37 HIV, 2.11)
A
y(—§_+ H)+q,,.
Tiunel profundo (H/D>1.7yv Z;/D=1.7)
Fs, = cN, +y(H - 085D)N, 2.12)

7(%+ H)+q5

Ny =27.[K, +2K,(1+ \/K_p)%

donde (fig 2.8); e (2.13)
| Ny =068(1+ /K, =2
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Fig 2.8 Factores de estabilidad N1, N';, N2y N2 para tuneles en suelos
cohesivo-friccionantes

it) Estabilidad de la clave. La longitud de avance maximo sin soporte se
define analizando la estabilidad del prisma 3; en la fig 2.9 se muestran
los diagramas de esfuerzos y resistencias que actlan en las caras del
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prisma cuando la presién p, es nula. El factor de seguridad FS, contra
la falla de la clave se obtiene comparando la fuerza resistente total que
se desarrolla dentro del espesor Z; con el peso total del prisma,

mediante la expresidn:

_ 2s,5(a+ D)z,

(;/H-f-qs)aD (2.14)

FS,

\

\
donde s,,; se calcula con la ec A.11 haciendo p,=0. Sustituyendo este
valor y reordenando términos se obtiene:

T A Kper 017y (H-2,)| %
con K, =l—_ﬂ
1+ sen’¢

Esta ecuacién permite calcular la longitud del avance que se puede
excavar sin soporte, manteniendo un factor de seguridad FS. elegido.
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Fig 2.9 Estabilidad del prisma de la clave en suelos cohesivo-friccionantes
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Dependiendo ‘de la profundidad del tunel, pueden deducirse las
siguientes expresiones:

Tiinel somero (H/D< 1.7y Zy = H)

-

l ‘2: FS(yH+q,)

1 ‘ (2.15)
H
a 2KfC"D‘ ‘
Tunel profundo (H/D> 1.7y Z;/D=1.7)
D__ FS{rH+q) (2.16)

a 34K c+058y(H-17D)

En el caso del tiinel somero, la ec 2.15 muestra que la estabilidad de la
clave depende solamente de la cohesion del suelo, ya que la componente
de la resistencia debida al 4ngulo de friccién se anula al hacer Z,;, = H.

. iit) Estabilidad local de la clave por plastificacion. Cuando la cohesion,
real o aparente, del suelo que se encuentra sobre la clave del tiinel es tal
que K; c<0.3yH, se desarrollara una zona de equilibrio plastico, de
altura Z, como se muestra en la fig 2.9; en esta condicién las ecs 2.14 a
2.16 seran validas solamente si los esfuerzos verticales dentro de la
zona plastificada son positivos, puesto que el desarrollo de tensiones
implicaria el desprendimiento del suelo de la clave. Esta condicién de
equilibrio critico local puede analizarse mediante la ec A.8; haciendo en
ella p,= 0 se obtiene:

ZKmen;zj-fB

e
o =|2K,c—+~—
P ( /"R 2K jtang

para que g, sea positivo, es necesario que 2Kic-y)/R>0. En el limite,
2KcR=yD, de donde el factor de seguridad contra falla local por
plastificacion en la clave se expresa por:
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FS = d
P D
- D FS }D D ' D
d , — =2 _1 ¢ = 2.14
y de aqul 2, 2K,c O 4, =% 1 ( )

2 e

El minimo valor real de D/ap es cero, que corresponde a ap=w.
Cualquier valor negativo de D/ap significa que el valor considerado para
FS; es menor que el valor real correspondiente al tunel infinito.

El valor de la longitud de avance sin soporte ap obtenido mediante la ec
2.14” debe ser comparado con el obtenido de las ecs 2.15 6 2.16.

El factor de seguridad minimo admisible contra colapso de la clave
por plastificacion del suelo es de 1.6, pero debe tenerse presente que
este valor implica el desarrollo de asentamientos superficiales que
pueden ser inaceptables para estructuras o instalaciones que se
encuentren cerca del .tinel. La estabilidad local de la clave es
particularmente critica cuando en el frente se tiene la presencia de
arenas cuyo grado de saturacién es mayor de 70%, condicidén en la que la
cohesi6n aparente puede ser muy pequena. En este caso, para hacer la
excavacidn se requiere aplicar una presién interior p,, segin la ec A.8, o
utilizar un escudo.

iv) Estabilidad general. Una vez definida la seccién de excavacidon y el
avance maximo sin soporte se determina el factor de seguridad contra
falla general, sustituyendo en la ec 2.2 los valores de A, D y a obtenidos,
asi como las condiciones de frontera existentes (fig 2.4); los valores
medios de la resistencia al corte son:

Smr = K,c+05[/(H -2,)+q,]K tan g

siendo g, = 2.7c\/K—p—0.5}fASg/H (2.17)
y Swy=Kpc+05y(H-2;)K, tang
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Para magnitudes del angulo de friccién 22°<g<45°, el producto Krtang
tiene un valor medio, casi constante, de 0.34. Este intervalo de valores
de ¢ es comun para suelos que van.desde los limos arenosos hasta las
mezclas de grava y arena.

Considerando un tanel sin presién interior, p.=0, se derivan los
siguientes casos:

Tunel somero (H/D<1.7y Z;=H) \ S

Sp2 = Kpc+0.17
S q} (2.18)
Sm3=Kyc
Tunel profundo (H/Dz1.7y Z;/D=1.7)
Sma =Ky c+017[y(H-17D)+4] 218
Sw3 = K, c+017(H -17D) B

Con lo anterior se tiene que el factor de seguridad general F'S;, queda
expresado de la siguiente manera: :

20025 e 2lg) B o2rem {1 2]
25,5 —| 1+ —|+| 1+ — || +2 Zd 127 l+—
mZ|:L I 7 D Sm3L ¢

FS, = (2.2)

DY

C e ) el

2.2.3 Escudo con frente a presion

En suelos con baja cohesion, en los que el factor de seguridad del frente
es menor que el minimo aceptable recomendado en el inciso 2.3, se
requiere un escudo con frente a presiéon para aumentar el factor de
seguridad F'S; La presion necesaria para obtener un FS; dado puede
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obtenerse despejando p; de la ec 2.8, sustituyendo s, por la ec A. 11" y
simplificando. Se llega asi a las siguientes ecuaciones:

Tunel profundo: .
D
;/(H+ 3) FSf —;f(H— 1.2D)N2 — N, .19
Py = 2.1
KPFSf
Tunel somero:
py= = | (2.19")
K{” J;

2.3 Factores de seguridad aplicables

El factor de seguridad F'S calculado de acuerdo con la ecuacién general
2.2 6 cualquiera de sus simplificaciones para casos particulares, es una
medida relativa del nivel de esfuerzos inducidos por la excavacidon del
frente con respecto de la resistencia al corte del suelo.

Los diagramas de resistencia al corte, s, y de esfuerzos cortantes, 7 que
se desarrollan después de la descarga (fig A.7a) muestran que para
evitar plastificacion del suelo es necesario que su resistencia al corte al
nivel de la clave, s,, sea igual 0 mayor que el maximo esfuerzo cortante
inducido: s, > 0.3 »H. El factor de seguridad asociado a esta condicién
puede obtenerse comparando las areas de los diagramas de esfuerzos;
asi se tiene que, cuando la presion vertical en la base del prisma de la
clave es nula y la cohesion del suelo es tal que K, ¢ > 0.3H, el suelo se

encuentra trabajando en el intervalo eldastico en cualquier punto de las
caras del prisma; en tal caso, el factor de seguridad F'S > 2. Conforme
FS disminuye, se genera la plastificaciéon del suelo a lo largo de las
caras del prisma, condicién que sélo es admisible en suelos elasto-
plasticos.

Factor de seguridad minimo aceptable
La seleccion del factor de seguridad minimo, 'S, aplicable en cada caso

especifico dependera del tipo de falla del suelo de que se trate. En suelos
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de falla fragil deber4 tenerse un factor de seguridad mayor de 2; en los
de falla plastica podra aceptarse un-FS,, mayor de 1.6, a condicién de
que los asentamientos superficiales asociados a la plastificacién del
suelo no produzcan dafios a las estructuras o instalaciones existentes en
la superficie del terreno. La evaluacion de los asentamientos se
presenta en la seccién 2.4.3, v si los asentamientos requeridos deben ser
muy pequenos el valor del factor de seguridad deberé ser mayor de dos.

2.4 Tuneles bajo el nivel fredatico

Es necesario distinguir dos casos: el de suelos cohesivos,
representados por las arcillas, limos™ arcillosos, arcillosas arenosas,
suelos granulares cementados o tobas; todos ellos con un bajo coeficiente

de permeabilidad, k<10? cm/seg. Por otra parte, el caso de suelos
granulares puramente friccionantes y carentes de. cohesion, con

permeabilidades mayores de 10° cm/seg, representados por los limos
arenosos, las arenas, las gravas y mezclas de éstos en distintas
proporciones.

Suelos cohesivos

Por su baja permeabilidad, estos suelos mantienen su cohesién no
drenada durante el proceso de excavacidn y colocacidén del soporte
primario, ain cuando el avance se haga a frente abierto, siempre que el
valor de la resistencia cohesiva del suelo permita alcanzar un factor de
seguridad aceptable (mayor de dos, por ejemplo).

Puesto que en estos suelos la resistencia al corte no drenada no sufre
cambios substanciales a corto plazo, el equilibrio de la masa de suelo
puede expresarse en términos de esfuerzos totales y todas las
ecuaciones hasta aqui obtenidas son directamente aplicables al andlisis
de la estabilidad del frente del tanel. Aunque el gasto de filtracién hacia
el interior del tunel no es de importancia, es recomendable que el
revestimiento primario sea impermeable con el propdsito de mantener
el tinel lo méas seco posible para facilitar los trabajos de construccion;
ademads, s1 se emplea revestimiento Unico, éste debera impedir el
drenaje futuro del suelo que rodea al tinel para evitar el desarrollo de
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asentamientos importantes posteriores a la terminacién de la obra, si se
trata de suelos compresibles. '

Suelos friccionantes

La carencia de cohesion entre las particulas de este grupo de suelos los
hace inestables en el frente del tinel, porque son facilmente erosionados
por el agua que fluye hacia el interior, atin cuando el gasto de filtracién
sea pequeilo en los suelos con alto contenido de limo; por ello, no es
posible la excavacidn segura de tuneles a frente abierto en estas
condiciones de inestabilidad, a menos que se tomen alguna de las
sigulentes precauciones.

Abatimiento del nivel fredtico. Debera hacerse descender el nivel del
agua por debajo de la cubeta del tinel, mediante pozos de bombeo
operados con anticipacién a la excavacion del frente. Con lo anterior, se
eliminan las fuerzas de filtracién y el flujo de agua en el frente del
tanel. Un subproducto de gran utilidad es la creacion de esfuerzos de
tension capilar en el suelo drenado que se convierten en una cohesion
aparente que contribuye a la estabilizacién del frente. La magnitud de
la cohesién aparente asi desarrollada puede medirse en especimenes de
laboratorio, en una camara triaxial, drenando los especimenes mediante
la aplicacién de vacio; la cohesién y dngulo de friccidn asi determinados
se introducen en las ecuaciones de estabilidad para definir el
procedimiento de excavaciéon adecuado a esta condicién de drenaje del
suelo. En estas condiciones, en la practica se requiere generalmente
excavar el frente a media secciéon y con avances muy pequerios, lo que
hace la construccién lenta y costosa.

Inyectado del suelo a presion. Otra solucién consiste en dar al suelo una
cohesién real con base en inyecciones de lechadas estables de cemento-
bentonita, a alta presién, previamente a la excavacién del frente; esta
operacién puede hacerse desde el exterior o el interior del tinel. Este
procedimiento es practico solamente cuando el tramo por atacar en
estas condiciones es relativamente corto y representa s6lo una condicion
muy local del trazo del tunel.
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Escudos de frente a presion. Si se trata de una condicién generalizada en
una longitud importante del tinel, es preferible planear de antemano el
ataque mediante un escudo de frente a presion, en el que la presién
minima necesaria, para alcanzar un factor de seguridad del frente no
menor de 3, puede calcularse mediante la ec 2.19 obtenida del mismo
mecanismo de falla, en el que los esfuerzos v resistencias se expresan en
términos de sus valores efectivos, representados en pruebas triaxiales
drenadas. : ‘
0,6FS; _(O{»d “%}"D)Nz
K pFS r

py =y + (2.19")

en la que:

u; presién en el agua del suelo, al nivel del fondo del tunel
0., presion vertical efectiva al centro del tinel
o’.q presion vertical efectiva a la altura Z; sobre la clave

y las demas literales ya han sido definidas.

3 Diserio del revestimiento

3.1 Aspectos generales

El revestimiento de un tunel se disefia para cumplir con los siguientes
objetivos al menor costo posible:

1) Soportar las presiones ejercidas por el suelo circundante a la
cavidad, manteniendo un margen de seguridad aceptable, tanto en el
suelo como en el material del revestimiento.

2) Reducir al minimo los asentamientos de la superficie.

En la practica se acostumbra distinguir dos tipos de revestimiento,
segln su funcidn:
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i) Primario. Se utiliza para proveer un apoyo temporal que garantice la
estabilidad del tinel durante su construccion y mantenga los
asentamientos superficiales dentro de limites tolerables.

it) Secundario. Proporciona la geometria final del tinel y asegura un
comportamiento adecuado a largo plazo.

Sin embargo, actualmente se hace cada vez mas frecuente el uso de un
revestimiento unico que desempena ambas funciones, al quedar
instalado definitivamente durante la etapa de excavacion.

Cualquiera gque sea la solucion elegida, para llevar a cabo su diseno
estructural es indispensable estimar la magnitud y distribucion de la
presidon que ejerce el suelo sobre la estructura de soporte. KEste es un
problema complejo debido al fendémeno de interaccién suelo-
revestimiento, cuya solucién aproximada puede obtenerse con modelos
numéricos de analisis que simulan la evolucién del estado inicial de
esfuerzos en el suelo durante la excavacion y la colocacion del
revestimiento; evolucién que depende tanto de las propiedades esfuerzo-
deformacién de la masa de suelo como del material del revestimiento y
del proceso constructivo que se siga para su colocacidon (Deer, et al
1969).

La distribucién de presiones alrededor del revestimiento depende
principalmente de los siguientes factores:

Estado inicial de esfuerzos en la masa de suelo

Resistencia al corte y deformabilidad del suelo

Procedimiento de excavacion y de colocacion del revestimiento

Tipo y rigidez del revestimiento _
FEvolucion de los esfuerzos en el suelo después de concluida la
construccion

La presién radial ejercida por el suelo es el resultado de un proceso de
interaccién entre éste y la estructura de soporte, lo cual implica que los
desplazamientos radiales en la frontera de ambos medios deben ser
compatibles; por ello, es necesario conocer céomo se desarrollan los
desplazamientos durante el proceso de construccidn, para comprender la
influencia de cada factor en el comportamiento del sistema suelo-
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revestimiento. A continuacién se describe un método simple de analisis,
que permite explicar la influencia de cada uno de los factores que
determinan el disefio del revestimiento y evaluarlos en forma aproximada
para fines practicos.

3.2 Comportamiento del sistema suelo-revestimiento

A

Desplazamiento del suelo
A partir de las teorias de la elasticidad y la plasticidad (Deer, et al 1969)
pueden obtenerse analiticamente valores aproximados del desplazamiento
radial de un punto en la periferia del tiinel, en funcién de las propiedades
mecanicas del suelo y de la presion desarrollada en el contacto entre el
revestimiento y el suelo; esta relacién se obtiene analizando un modelo
1dealizado que se muestra en la fig 2.10a, en el que se considera una masa
de suelo homogéneo, isdtropo y elastoplastico; en ella se aloja un tunel
cilindrico de longitud infinita, con revestimiento flexible.

Este es un modelo de equihibrio bidimensional, el cual se alcanza en la
practica cuando el frente del tinel se encuentra a una distancia mayor de
5 diametros de la seccidén considerada.

El estado inicial de esfuerzos en la masa de suelo se supone isétropo
stendo su magnitud cw = or = yHo. Si la presidn radial inicial en el
contacto suelo-revestimiento es ps = yHo el desplazamiento radial de
cualquier punto en la periferia del tunel es nulo y queda representado en
la grafica de la fig 2.10b por el punto 0.

Si la presién de contacto se reduce hasta un valor pq, dentro del intervalo
elastico del suelo, se producira un desplazamiento radial u, cuyo valor,
segun la teoria de la elasticidad esta dado por (Rico y Del Castillo, 1977):

(1+v)D

F (2.20)

u={,-p,)

en la que £ y vson, respectivamente, el modulo de elasticidad y la relacién
de Poisson del suelo. En esta ecuacién se aprecia que el desplazamiento
radial u aumenta linealmente al disminuir la presién de contacto p. entre
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suelo y revestimiento, hasta el punto L (fig 2.10b), en el que se alcanza el
limite elastico del suelo que estd en el contacto; a partir de ese punto se
inicia la plastificacién del suelo.
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Fig 2.10 Curvas de comportamiento e interaccion entre el suelo y el revestimiento
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La presion limite de plastificacion estd expresada por la ecuacién:
Par =, (1-seng) - ccosg (2.21)
Sustituyendo par en la ec 2.20 se obtiene el desplazamiento elastico u..

A partir de este punto, en el que se inicia la plastificacién del suelo
circundante al tinel, los desplazamientos radiales son cada vez mayores
para pequenos decrementos de la presion pq, hasta que se llega al colapso
del suelo de la clave en el punto F.

El calculo de la curva de desplazamiento radial del suelo entre los puntos
L y F se puede realizar mediante las siguientes ecuaciones (Terzaghi,
1956; Rico y Del Castillo, 1977):

|
=rl 1= 2.22
. r[ 1+A} (2.22)

donde el valor de A depende del tipo de suelo:

e Para suelos cohesivos: A= 2(1; ) cu[ipjz (2.23)

» Para suelos cohesivo-friccionantes: 4 = —2—(1+—V)(7 H, +T)sen ¢(%T
(2.28)

siendo: cu la resistencia al esfuerzo cortante obtenida en la prueba

triaxial rapida (no drenada)
r radio del tunel
R, radio de plastificacion (R, -r = zona plastificada)
T =cucot ¢

La expresién para evaluar el radio de plastificaciéon (Rp) también depende
del tipo de suelo:
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e Para suelos cohesivos: R =re u (2.24)

l~sen ¢

JHO + T | 2sené
patT

o Para suelos cohesivo-friccionantes: R, = r[( 1—sen ¢) (2.24")

Cuando se requiera considerar una condicion diferente a la de esfuerzos
1sotropicos, es decir on=cw, Alberro (1983) presenta la siguiente ecuacién
para el calculo de la extension de la zona plastica alrededor del tiinel, que

en este caso es variable:
i

» (T+pa)(1+N¢) =Ny - 2o, - g;,)cos28
=r
P o, + 0, +2T (N¢—1)(o;,+o-,,+2T)

(2.247)

donde: ¢ es el angulo formado con respecto al eje horizontal del tanel
(en la clave, =90°)
Ny =(1+sen @)/(1-sen g)=tan? (45 + ¢/2) = Kp

Ademds, para la construccién de la curva de desplazamiento en el
intervalo plastico (entre los puntos L y F) hay que tomar en cuenta el peso
del material plastificado en la clave del tunel, por lo que una vez obtenido
el desplazamiento radial con la ec 2.22 para una presidn pa, esta tltima se
corrige de acuerdo con la siguiente expresion:

Pa.total = Pu T 7(Rp - ’)W (225)

en donde wes una constante que varia entre 0 y 1, siendo el segundo valor
conservador.

Con lo anterior, es posible trazar la curva presién-desplazamiento, que
representa la respuesta del suelo, mostrada en la fig 2.10b.

La linea discontinua que une al punto M con la curva de respuesta del
suelo representa el comportamiento que tendria el suelo si fuera un medio
elasto-plastico perfecto, carente de peso y el tinel estuviera a gran
profundidad, condiciones que son sélo de interés tedrico.
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En la practica de la construccidn, cuando el desplazamiento del suelo de la
clave del tunel excede el valor de us se inicia un proceso de colapso
progresivo ascendente en el suelo de la clave, que Terzaghi (1942)
denominé "aflojamiento”; este fendmeno va acompanado de un incremento
de la presion de apoyo p. necesaria para el equilibrio, segun la curva FA
de la fig 2.10b (Rico y Castillo, 1977). Esta condicion se desarrolla en la
practica como resultado de las siguientes causas: ‘

e Sobrexcavacion excesiva de la clave o caidos, que no son retacados en
forma eficiente e inmediata después de colocado un revestimiento
primario formado por marcos de acero o por dovelas de concreto o acero.

o Desplazamiento excesivo del revestimiento primario, por falta de una
zapata de apoyo de la bdoveda de concreto lanzado, o insuficiente apoyo
"de marcos de acero o dovelas.

El fenémeno del aflojamiento tiene las siguientes consecuencias:

e Aumento de la presion vertical, mayor que la horizontal, sobre la
estructura de soporte primario; lo cual induce en ella esfuerzos y
deformaciones desfavorables que pueden conducir al colapso del
revestimiento primario y de la excavacion.

e Desarrollo de un estado de equilibrio pldstico en la masa de suelo que
genera asentamientos superficiales.

De aqui la conveniencia de evitar que se desarrolle la condicion de
aflojamiento durante la construcciéon, con el fin de garantizar un
funcionamiento estructural mas eficiente del revestimiento primario y de
reducir los asentamientos superficiales. Esto se consigue mediante:

o El retaque eficiente e inmediato de los espacios huecos entre el suelo
y la estructura de soporte primario. Esta condicién no se presenta si se
coloca concreto lanzado.

o La construccion de una zapata de apoyo adecuada para la
estructura de soporte primario, sea ésta de marcos de acero, dovelas
prefabricadas o una béveda de concreto lanzado.
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Desplazamiento del revestimiento primario
a) Curva caracteristica del revestimiento

El desplazamiento radial del revestimiento primario, bajo la presion
aplicada por el suelo tiene tres componentes:

o Compresion eldstica del concreto (i) bajo presién uniforme pa.

o Deflexién (uq) producida por la diferencia de presiones horizontal y
vertical.

e Desplazamiento vertical (u:) de la béveda de concreto lanzado, cuando el
revestimiento es abierto en el fondo y se apoya en zapatas
longitudinales.

Compresion eldstica (uc). La compresion elastica de un anillo de concreto
sometido a presion radial uniforme pq produce un desplazamiento u. dado
por la ecuacidn: ' -
2

_Pa Dy,

= 2.26
Ye 4t E, (2.26)

enla que: Dn diametro medio del anillo de concreto
{ espesor del anillo de concreto
E. médulo de elasticidad del concreto en compresion

Es de interés practico sefialar que este desplazamiento es muy pequeiio en
comparacion con los otros componentes, lo que se comprueba facilmente al
aplicar la ecuacién anterior a un anillo de concreto simple de 25 cm de
espesor, 10 m de diametro y un concreto de f'e = 2500 ¢t/m?, sometido a
presién uniforme de 50 t/m?; en este caso, el desplazamiento radial es de 3
mm, que para fines practicos es despreciable.

Deflexion (uq). La distribucién de presiones naturales en la masa de un
suelo antes de excavar el tune] tiene la forma que muestra el diagrama
del lado 1zquierdo de la fig 2.10d, en la que se indica que oro = Kogio. Si en
esta condicién inicial de esfuerzos se coloca un revestimiento circular
perfectamente flexible, incapaz de soportar un momento flexionante (por
ejemplo de dovelas articuladas o de concreto lanzado simple), se produce
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el ovalamiento del anillo, disminuyendo el didmetro vertical y
aumentando el horizontal; simultidneamente, estos desplazamientos
radiales en el suelo hacen disminuir la presién de contacto e y aumentar
oo, hasta que éstas llegan al valor promedio ov = on = Yeow (1+Ks), que
muestra el diagrama del lado derecho de la fig 2.10d. Por el contrario, un
revestimiento infinitamente rigido mantendria los valores iniciales de oo
y ono y tendria que ser capaz de soportar, sin deformarse, un momento
flexionante proporcional a (ow - Ono); pere-tal revestimierito no existe en la
prdctica, por lo que siempre se producird alguna deformacion del anillo y
una redistribucién de presiones, cuyo valor final dependerd de las rigideces
relativas del anillo y del suelo.

Para un revestimiento flexible, puede estimarse el maximo valor posible
de udmar, considerando que, segiin la fig 2.10d, el desplazamiento radial en
la clave es el mismo para el revestimiento que para el suelo, si el contacto
entre ambos es perfecto. Este desplazamiento se obtiene de la siguiente

ecuacion:
bHO - O-VJ

udmax = .I( (2-27)
sustituyendo oy = % yH.(1+K,), se tiene:
o= 1D BENCEYS

k

en donde k es la rigidez del sistema suelo-revestimiento (tabla E.1). Para
K, pueden considerarse los siguientes valores generalmente aceptados:

Suelo Ko

Gravas, arenas v arenas limosas, con 0 sin 0.5
cementacién (GW - SM)

Limos arenosos, arenas arcillosas y arcillas de 0.6
baja plasticidad (ML - SC y CL)
Arcillas de alta plasticidad (CH) 0.7

En el caso del revestimiento rigido la deflexién es generalmente.pequeﬁa;
esto se explica en el inciso 3.3.
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Asentamiento de =zapatas (u:). El asentamiento de las =zapatas
longitudinales rigidas en las que se apoya el revestimiento abierto de
concreto lanzado se expresa por la ecuacion:

) 2.2(1—;»2)
T

q. B

4

Considerando v = 0.3 y g-B = Q- (carga en la zapata por unidad de
longitud), se tiene:

2 0,

H- - -
. E;:_'

para una béveda cilindrica, sujeta a presién radial uniforme p., @-= pa
D/2, que sustituido en la ecuacién anterior da: '

y = PP (2.28)

de donde: Uiy = 4 [;"D

z

(2.98")

siendo E: el médulo de elasticidad del suelo situado por debajo de la
zapata.

Desplazamiento de la clave (trmax). Despreciando la deformaciéon por
compresién uniforme del concreto, el desplazamiento maximo del
revestimiento en la clave, bajo una presi6n maxima igual a yH,, es:

(2.29)

Upppay = udm_ar + u:ma.r

urmar y 7o son las coordenadas del punto R de la fig 2.10e, que define la
recta OR, representativa de la respuesta del revestimiento.

Puede apreciarse que la pendiente de la recta varia con el tipo de

revestimiento y su procedimiento de colocacidn; la linea ! representa un

revestimiento circular de dovelas retacadas con mortero estable, a

presion; la 2 un revestimiento circular de dovelas expansibles; la linea 3
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un revestimiento de concreto lanzado, provisto de zapatas bien diseniadas
de acuerdo con la capacidad de carga y la deformabilidad del suelo en que
se apoyan y construidas simultdneamente con el revestimiento.

b) Desplazamiento inicial (ui)
Este desplazamiento tiene dos componentes:

o Desplazamiento previo a la colocacion del revestimiento
o Desplazamiento por holgura

Desplazamiento previo a la colocacion del revestimiento. Antes de que la
excavacion del frente llegue a una seccién cualquiera del trazo de un
tunel, la presion vertical media a la profundidad del eje, en el frente de
esa seccidén, esta representada por el punto 0 de la fig 2.10b, y vale
Gwo=yH,; la presién horizontal, en la direccibn normal al frente, es
ono=KoyHo.

Al aproximarse la excavacion a la seccidn considerada se van
disminuyendo gradualmente ambas presiones, hasta anularse la
horizontal ( oro=0 ), en el caso de excavacién a frente abierto, como se
muestra en el mecanismo de falla del frente de la fig 2.10c; en esta
condicién se habra producido un desplazamiento vertical u: de la base del
prisma 2 que harad disminuir la presion inicial c. Este es un problema
tridimensional para el cual no se dispone de una solucién analitica
rigurosa, por lo que se emplea aqui un andlisis stmplista aproximado.

El desplazamiento radial en el frente, w, puede considerarse como el
resultado de la interaccién de un cilindro horizontal de suelo, imaginario,
cuyo diametro es el del tunel, representado en la fig 2.10c por las letras
abed, el cual soporta una presién radial exterior pa: aplicada por el suelo
circundante, cuya respuesta a la presién radial interior en la frontera con
el cilindro es representada por la curva OLM de la fig 2.10b.

La respuesta del cillindro esta representada por la grafica @mn de la fig
2.10b; @m es la rama de respuesta elastica y mn la de respuesta. plastica;
ésta tltima es la linea horizontal cuya ordenada al origen es la capacidad
de carga limite del prisma frontal, expresada por, ¢ = acJK—p —0.57,D,+ p,K,,

40



donde a es un factor que varia entre 3.4 y 6 dependiendo del tipo de falla y
la forma de la cufia. Si no se presenta extrusion de material se
recomienda utilizar el valor de 3.4. El subindice 1 indica que la variable se
refiere al material del frente del tiinel (prisma 1).

El desplazamiento elastico radial de la periferta de un cilindro provocado
por la aplicaciéon radial de un esfuerzo es:

I-v
”c:(zE])(Pa_pf) ‘
De acuerdo con la anterior expresion, la rama elastica sigue la recta QCo
que representa la deformabilidad del cilindro de suelo sujeto a una
presién radial exterior uniforme; por lo que, el desplazamiento elastico
radial maximo u« de la periferia del cilindro por efecto de la descarga
inducida al excavar el frente, representado por el punto C,, se calcula con

la ecuacién;

\

A

_(-v)
U, —2_EI(PQ—PI) (2.30)

donde E; es el médulo de elasticidad del suelo dentro del cilindro frontal.

Si la capacidad de carga g es mayor que la ordenada del punto ‘de
interseccion I, como indica la curva @mn, la presion de equilibrio sera pai y
el desplazamiento radial inicial w,. Pero si la capacidad de carga q' es
menor que pa, la curva de respuesta del cilindro serd @m'n’, cuyo punto
de equilibrio es I’y cuyas coordenadas son 1o v q'.

El revestimiento primario se coloca después de que se ha producido el
desplazamiento inicial w0 6 @',

Es interesante comentar que al considerar un comportamiento elastico
lineal, la deformacion radial inicial en el frente de excavacién es un tercio
de la total (cuando ya no existe el efecto tridimensional).

Desplazamiento por holgura. Cuando se emplea revestimiento de dovelas
atornilladas que se arman dentro de la cola del escudo, queda un espacio
anular entre el revestimiento y el terreno, que es aproximadamente igual
al espesor de la cola del escudo; este espacio se denomina aqui holgura.
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Si la holgura no se rellena de inmediato con mortero estable inyectado, el
suelo circundante fluye plésticamente hasta ocupar el espacio de la.
holgura y sufre un desplazamiento radial wus, que se suma al
desplazamiento inicial del frente, ui,, estableciendo el contacto con el
revestimiento; el desplazamiento radial sera entonces, como muestra la
fig 2.10f. '

U, = Uy, + Uy, ‘ (2.31)
Es claro que el retague inmediato y total de la holgura, inyectando
mortero, eliminara el desplazamiento ur y el asentamiento superficial
correspondiente.

Interaccion suelo-revestimiento

La grafica de la fig 2.10f se obtiene superponiendo las graficas by e, y
representa el fendmeno de interaccion entre el suelo y el revestimiento. La
curva OLF corresponde a la respuesta del suelo circundante al tunel; la
linea @ a la del prisma del suelo del frente; el punto 7 en que se
interceptan ambas graficas representa el equilibrio de la masa de suelo
que se encuentra adelante y sobre el frente al concluir el avance de la
excavacién y antes de colocar el revestimiento; el desplazamiento radial
medio alrededor de la cavidad en este momento es ui; si en este momento
se coloca un revestimiento flexible en contacto perfecto con el suelo, es
decir, sin holgura entre ambos, la presiéon que actla sobre el revestimiento
recién colocado es nula, pero evoluciona a medida que la excavacion del
frente avanza.

Al continuar la excavacidn, a medida que el frente se aleja del tramo en el
que se acaba de colocar el revestimiento, la accidn tridimensional del
frente se va perdiendo gradualmente, hasta anularse y alcanzar un estado
de equilibrio bidimensional, cuando el frente se encuentra a una distancia
de 5 diametros del tramo en cuestidon; a consecuencia de esta evolucidn, el
desplazamiento radial crece, aumentando la presién sobre el
revestimiento a lo largo de 1a linea uiR, que se determina, para cada tipo
de revestimiento, como se explicé antes.



En el punto F se alcanza el equilibrio en el que la presion radial de apoyo
Dae, desarrollada en el contacto, estabiliza el sistema suelo-revestimiento,
en su condicion de equilibrio bidimensional final.

Si el revestimiento se coloca con holgura, el suelo sufre un desplazamiento
radial wr, adicional a ui, antes de establecer el contacto suelo-
revestimiento representado por el punto u’, a partir del cual el
desplazamiento crece segun la linea ©"%R’, hasta alcanzar el equilibrio en
el punto £

La presién de equilibrio disminuye hasta p'e, pero el desplazamiento
radial crece hasta u’, lo que implica, necesariamente, un mayor
asentamiento superficial.

Es conveniente recordar que en un revestimiento flexible la presién de
equilibrio pe es practicamente uniforme, por lo que los esfuerzos de
flexién son muy pequefios, siendo importantes solamente los esfuerzos de
compresion. ) ‘

Mediciones de la presién sobre el revestimiento definitivo realizadas en
tuneles construidos en arcillas saturadas (Housel, 1942), indican que.la
presidn de equilibrio pee sobre un revestimiento semirigido, se desarrolla
en un periodo de una a dos semanas (fig 2.10g), pero continta creciendo
lentamente con el tiempo, hasta alcanzar valores cercanos o iguales a la
presion total natural debida al peso propio del suelo a la profundidad del
eje del tunel, yH,. Este fenomeno ha stdo observado en un buen nimero de
mediciones realizadas en el revestimiento de tuneles construidos, cuyos
datos pueden consultarse en Peck (1969). La naturaleza del fendmeno no
ha sido suficientemente investigada, pero parece estar relacionada con la
evolucién de la presién en el agua y de los esfuerzos efectivos del suelo,
cuyo equilibrio inicial ha sido alterado por las diversas actividades de la
construccion, y se requiere de un tiempo largo para alcanzar un nuevo
equilibrio.

En contraste con este hecho, la fig 2.10g muestra que en los suelos
granulares compactos, parcialmente saturados, en los que la evolucién de
los esfuerzos efectivos es casi simultanea con el avance de la excavacién,
la presién uniforme sobre el revestimiento crece hasta valores del orden
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de I1.4pee, en las tobas de consistencia media hasta 1.2 pee y en las tobas
duras permanece constante con el tiempo. La tabla 2.2 contiene algunos
valores finales empiricos, de la presién vertical de equilibrio p., para
distintos tipos de suelo y de revestimientos.

Tabla 2.2 Valores de las presiones finales, vertical pus y horizontal piy,

para el diserio del revestimiento secundario

\

TIPO DE SUELO Pof DPhf Revestimiento primario | Proc.
Const.
Arcillas en proceso de 1.4 4, 0.7 .,
consolidacién
Arcillas de consistencia Ao 0.7 71, | Dovelas atornilladas con
SATW blanda a dura, no retaque a presion pq 2 EFp®
sujetas a consolidacién
por causas externast :
Limos y arenas en 0.7 Par?
estado suelto a P otte®
semicompacto
Arcillas no expansivas®, 1.4 pat®
consistencia dura a muy 6 .
dura, limos y arenas 1.4 pe.® Dovelas atornilladas con
sueltos a semicompactos retaque a presion pu?, o EA®
Limos y arenas 1.2 pa/? Dar'? dovelas expandibles, o o
NSATTS compactas a muy 0 ) 0 ) béveda de concreto FACOL
) compactas, tobas 1.2 pe™ Do lanzado
blandas apoyada en zapatas
Tobas duras a muy Pae O parD
duras
NOTAS;
(1) SAT Saturado

()

Dar, presién de inyeccion del mortero de retaque; valores recomendables: suelo saturado

parz1.1 uy, donde uy es la presion del agua en el fondo; para, suelo no saturado pe=0.4 3H,; si
Dar<Poe USAY Pel?

3
@)
®)

EFP Escudo de frente a presion
para arcillas expansivas usar p.=1.4 yH, v pr=0.7 yH,
D'w, presion efectiva natural a la profundidad del eje, u, presion en el agua al eje del tunel.

Los valores de py son recomendables para diseflo de revestimientos primarios flexibles;
para revestimiento tinico ver inciso 2.3.3, haciendo p.=p.s

(6)
(N

NSAT No saturado
Pae, presion de equilibrio obtenida del analisis de interaceién suelo-revestimiento primario,

(véase inciso 2.3.2)

® EA

Escudo abierto
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Apéndice A

Bases teoricas para el andlisis

de equilibrio del mecanismo
de falla del frente del tunel

\

i}

Distribucion de esfuerzos en el mecanismo de falla

La magnitud de las fuerzas resistentes que se desarrollan sobre las
caras verticales de los prismas rectangulares del mecanismo de falla del
frente es una funcién de la resistencia al esfuerzo cortante del suelo;
pero la resistencia al corte, a su vez, es una funcién de la cohesidn c, el
angulo de fricciéon interna ¢y el esfuerzo normal al plano de falla g,
expresada en su forma mas general por la ecuacién de Coulomb,
S§=c¢c+ o, tan ¢

En el caso de las arcillas saturadas, debido a su baja permeabilidad, la
resistencia al corte pude considerarse constante durante el proceso de
excavacion del frente; su valor se determina mediante pruebas de
compresion triaxial no drenadas, cuya envolvente de falla (envolvente
de Mohr) es una recta horizontal, como muestra la fig A.1, por lo cual la
resistencia al corte de las arcillas saturadas se representa por la
ecuacion s = ¢. Es decir que, la resistencia no drenada de los suelos
puramente cohesivos estd dada por la ordenada al origen de la
envolvente de falla y es independiente del esfuerzo normal total o,.

45



Regisizncic of esiverzo coricnis
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tsfuerzo normal ¢l picno d2 fclic
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/

Fig A.1 Envolvente de Mohr para arcillas saturadas

En cambio, en los suelos cohesivo-friccionantes;, representados por las
mezclas de limo y arena, cuando estan parcialmente saturados, o
cementados, la envolvente de falla, obtenida en la prueba triaxial no
drenada, es una recta inclinada, como la de la fig A.2, segan la cual la

resistencia al corte se expresa por la ecuacion de Coulomb.

wu

s
1

LSS

= Resisisncic ¢f esluerro coricnie P
= rsiverzo normel of pleno de folle N
= (onesign cel motenc! - a
= ipcuis ¢2 fnccion miEmno 7 )

{ P -

as! mgieng!

Ur i

Fig A.2 Envolvente de Mohr para suelos cohesivo-friccionantes
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Esto indica que la resistencia de los suelos cohesivo-friccionantes es una
funcién del esfuerzo normal al plano de falla. Puesto que el estado de
esfuerzos en la masa de suelo que rodea al frente varia durante el
proceso de excavacion, es necesarlo evaluar la magnitud y distribucién
de los esfuerzos inducidos por la excavacion en las caras verticales de
los prismas del mecanismo de falla.

\

Esfuerzos en las caras del prisma de la clave

Por ahora no se dispone de una solucién rigurosa p-ara analizar el
estado de esfuerzos tridimensional alrededor del frente de un tinel. A
continuacion se describe un método aproximado en el que se consideran
dos casos:

a) cuando los esfuerzos cortantes en el plano de falla estan
dentro del intervalo elastico de la curva esfuerzo-deformacion
obtenida de la prueba triaxial, que presenta la fig A.3. S

b) cuando los esfuerzos cortantes que actian en el plano de falla
alcanzan el rango del comportamiento plastico del suelo.

Suzio elcsio-pldsiuco wwae!

fay —_—

“rofic ¢ suelo gronuler
SuSiio @ SeMICeMICCio
S Svelo gronulor muy Compesio

Suslo frégd

{siverso corlanie, s

S, Resistencic méamc
5. Resisiencie Olume

3, Rupture Frégil

50093 Pumto ae fluencia

4] Deformesi?s wraisiic 4

Fig A.3 Curvas esfuerzo-deformacion tipicas

Para simplificar el andlisis, se considerard inicialmente que el tunel se
encuentra arriba del nivel freatico, en cuyo caso no existen fuerzas de
filtracién. En el inciso 2.4 se considera la influencia de este factor.
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a) Equilibrio en el intervalo elastico

Cuando los esfuerzos inducidos en el suelo por la excavacion del tanel se
encuentran dentro de la zona ascendente, aproximadamente lineal, de
la curva esfuerzo-deformacion (fig A.3), se dice que el suelo se encuentra
en equilibrio elastico.

Distribucion de esfuerzos ‘

L

La distribucién de los esfuerzos en las caras verticales del prisma de la
clave desarrollados durante el proceso de excavacion del frente puede
analizarse, de manera aproximada, mediante el modelo elastico
representado en la fig A.4, el cual simula al prisma 3 de la clave en el
mecanismo de falla simplificado de la fig 2.2; considerando que en el
plano horizontal que pasa tangente a la clave del tanel existe, antes de
la excavacion, una losa de concreto imaginaria, rigidamente apoyada,
como indican las figs A.4a y A.5.

Suponiendo que el bloque de tierra que descansa sobre la losa sea de un
material homogéneo, elastico e isotropo, los esfuerzos efectivos iniciales
en la masa de suelo, antes de la excavacién del tanel, se deben
solamente a su peso propio; para un punto cualquiera, a una altura z
sobre el plano de la losa, estos esfuerzos estan dados por las siguientes
expresiones:

para la presién vertical, o, = y(H-2z

Vo

para la horizontal, G, = K, v (H-z)

donde y, es el peso volumétrico del suelo y X, = g, /0, , la relacion de
Rankine para esfuerzos principales en el estado natural de reposo del
suelo.
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-Suneriicie

Superiicie

Pleno ce

Fig A.5 Geometria del prisma rectangular de la clave

En la fig A.4b se muestra la variacién lineal de ambos esfuerzos con la
altura z. A la profundidad de la losa el esfuerzo vertical inicial es o, = .

Supongase que en la losa se corta una ranura siguiendo el perimetro del
cuadrado de lado D, segtiin las figs A4b y A5 v que en el area del
cuadrado se mantiene una presion vertical ascendente p, = H, de
manera que no se altere el estado de esfuerzos iniciales. En la masa de
suelo se forma un prisma virtual, mngp, cuya base es la placa cuadrada
cortada en la losa. Este prisma es semejante al que se formaria sobre la
clave de un tunel al avanzar la excavacién. Supdngase que se hace
disminuir la presidon ascendente inicial pa, que da apoyo a la base del
prisma de suelo, en una cantidad g, tal que la. nueva presién de apoyo
esté dada por:

‘pa = pai'o-d = ]H_ od
de donde la descarga es: o; = yH-p, (A1)
La descarga o, producira una disminucién de los esfuerzos o, v g, a lo
largo de las caras del prisma de suelo y desarrollaré un esfuerzo

cortante, r,, como ilustra la fig A.4c. El nuevo estado de esfuerzos puede
estimarse con base en la teoria de la elasticidad (Rico y Castillo, 1977),
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considerando a la descarga -g, como un esfuerzo de tensidn superpuesto
al estado inicial de esfuerzos.

Aplicando a la base del prisma cuadrado una tensiéon uniforme -g, se
generan en la masa de suelo esfuerzos verticales de tensién -0, que
-~ decrecen con la altura z y cuya distribucién en la superficie lateral del
prisma, sobre el eje vertical pgq, se muestra en la fig A.4d; en ella se
observa que, a una altura Zs=1.7D, el esfuerzo vertical -g. vale
aproximadamente -0.10,. Esto implica que, arriba de esta altura Zs, la
influencia de la tensién -g, aplicada en la base del prisma es
despreciable.

Superponiendo los diagramas de esfuerzos verticales de las figs A.4d y
A 4b se obtiene la fig A.4f en la que se ve que la diferencia o, -0.= o,
representa la distribucién del esfuerzo vertical remanente o,, a lo largo
de la cara pq del prisma de la clave, después de aplicada la descarga.

En cuanto a la magnitud de los esfuerzos cortantes eldsticos t,, que ‘se
desarrollan a lo largo del eje de referencia pq, en el diagrama A.4e se
muestra su variacion con la vertical, expresada como una fraccion de o
se observa que el maximo valor del esfuerzo cortante se produce en la
parte inferior del prisma y vale ,=0.320,. Puede verse también que, a: la
altura Zu, el esfuerzo 7, vale 0.050,, que es una magnitud practlcamente
despreciable.

Lo anterior significa que los esfuerzos cortantes inducidos por la
descarga < que actia en la base del prisma, solamente afectan al suelo
que se encuentra dentro de la altura Zsz = 1.7D; arriba de esta altura los
esfuerzos cortantes son despreciables. Para simplificar el manejo
algebraico posterior, se puede sustituir, sin error apreciable, el
diagrama curvo de cortantes de la fig A.4de, por una linea recta,
formando un tridngulo cuya base r,,, = 0.35, y su altura es 1.70D. De
acuerdo con la ec A.1, puede escribirse:

z-emar - 03 (}’H'Pa) (A-l’)

El esfuerzo cortante natural, inicial, en los planos verticales del prisma,
antes de la descarga, se puede admitir como nulo, porque inicialmente

51



éstos son planos principales; por ello, el esfuerzo cortante final z es
solamente el inducido por el esfuerzo de descarga g,

Volviendo nuevamente a la fig A.5, se observa que, en el caso mas
general, el prisma 3 de la clave del tunel tiene base rectangular cuyo
ancho es D y cuya longitud puede variar de cero a infinito; mientras que
el razonamiento anterior se refiere al caso particular de un prisma de
base cuadrada. Sin embargo, esto no parece ser un motivo de error
sustancial, ya que, por una parte, un andlisis méas riguroso del
equilibrio de una galeria circular, de longitud infinita dado por la teoria
de la elasticidad (Rico y Castillo, 1977) muestra que la distribucién de
esfuerzos es similar a la que se considera en el modelo de la fig A.4 v por
la otra, los resultados obtenidos del ensaye de modelos a escala
confirman, razonablemente bien, las hipétesis simplificatorias aqui
consideradas (Kimura y Mair, 1981).

Desarrollo de los esfuerzos resistentes

Considerando a las caras verticales del prisma como planos de posible
deslizamiento, de acuerdo con el mecanismo de falla propuesto, los
esfuerzos cortantes resistentes que pueden desarrollarse en ellos se
expresan segun la ecuaciéon de Mohr-Coulomb, para suelo cohesivo-
friccionante, fig A.6.

Sp=c+o,tang

donde s, esfuerzo cortante maximo (resistencia) en el plano de falla,
representado por el punto F en el diagrama de Mohr
¢ cohesiéon del suelo, dada por la ordenada al origen de la
envolvente de falla de Mohr
o, esfuerzo de compresion normal al plano de falla F
¢ 4angulo de friccién interna del suelo determinado por la
envolvente de falla de Mohr
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Fig A.6 (a) Esfuerzos en un punto del plano vertical f-f, de la zona pldstica en el
prisma deslizante de la clauve.
(b) Diagramas de Mohr para un plano vertical {-f, de la zona pldstica (a)

Expresando la resistencia al corte s; en funcién del esfuerzo de
compresién vertical o que actiia en el plano horizontal conjugado, se
tiene:

sp=Ks(c+rotang)=K,c+ Ko tang (A.2)

El factor de friccién K; es una funcién del angulo de friccién interna del
suelo, dada por la ecuacion '

| —sen” ¢ _ o,

Kf = (A.3)

l+sen’ g 0.

en lacual: o, es el esfuerzo normal al plano de falla, en un suelo
friccionante puro (¢ = 0), fig A.6a
o, esfuerzo vertical conjugado, para la misma envolvente
del suelo friccionante puro, fig A.6b
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Deduccion de las ecuaciones anteriores

La fig A.6b muestra dos envolventes de falla de Mohr; la recta O’F’
corresponde a un suelo friccionante puro, en el que ¢ = 0. Pasa por el
origen y forma un angulo gcon el eje horizontal. El circulo punteado, con
centro en N, es tangente a la envolvente en el punto P’, que representa
el plano vertical de falla f-f en la fig A.6a, en el cual el esfuerzo normal
es o,y el tangencial r = s’, que es 1gual a la resistencia al corte del suelo.

s} = g,lang
El esfuerzo vertical o, es la abscisa del punto P’, que representa al

plano horizontal conjugado del plano de falla. De este diagrama de
esfuerzos puede escribirse la siguiente igualdad geométrica:

2
o, =0, +20, tan’ g= O'n(l + 2861’; ﬂ
cos” @
. : 1+sen’
de aqui: o, = 0, (j[l_zjfj
l-sen” ¢
2
a, —_
finalmente: | i K= I_anqﬁ‘
. . Oy 1+sen” ¢

La linea OF (fig A.6b), es la envolvente de un suelo cohesivo-
friccionante, con el mismo angulo de friccién ¢ y con una ordenada al
origen ¢ que representa la cohesion. Considerando que el esfuerzo
normal o, tenga el mismo valor que para el circulo del suelo friccionante
puro, el circulo de Mohr correspondiente a la envolvente OF sera
tangente a ella en el punto Py su centro serd el punto N. Por semejanza
de triangulos O’D’E’y ODE se puede escribir l1a siguiente desigualdad:

o, ccotg+ o, Y
On _ CCPH T, _ K, , multiplicando por tan ¢
o, ccotg+ oy
c+otang :
———=K, substituyendo c+ g, tang = s,
c+otang
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Sp= Kf(c+ a",tang.é) =K,c+ oK tang

Con base en esta ecuacién que expresa el valor de la resistencia sy en el
plano de falla para un suelo cohesivo-friccionante, en funcién del
esfuerzo vertical o, la relacién Ky y la cohesion del suelo ¢, se obtiene el
diagrama de la fig A.4g que muestra la variacién de la resistencia al
corte con la altura z, en el plano potencial de falla, que es la cara
vertical del prisma de falla. A partir del diagrama de esfuerzos
verticales ¢, se calcula y dibuja la curva de esfuerzos resistentes.de la
fig A.dg.

El factor de seguridad contra deslizamiento del prisma se obtiene
comparando el area del diagrama de resistencias sy, hasta la altura Zg,
con el area del diagrama de esfuerzos cortantes elasticos z,.

Diagramas simplificados de cortantes y resistencias

Para simplificar el andlisis, con apoyo en los conceptos de los parrafos
anteriores se obtienen los diagramas simplificados de cortantes y
resistencias que se generan en las caras del prisma de la clave de un
tinel al avanzar la excavacion del frente; se pueden presentar dos
Casos:

1) que por el procedimiento de excavacion del tinel se deje sin apoyo
al prisma de la clave, p.=0,
2) que se mantenga en la base del prisma una cierta presion de

apoyo, pa.

Tunel excavado sin_apoyar el prisma de la_clave. En la fig A.7a se
muestra la condicion de descarga total del prisma de la clave, lo que
significa que el diagrama de esfuerzo vertical o, cambia de la ley lineal
inicial ob a la curva oad. En cuanto al esfuerzo cortante rz, su valor
inicial es nulo y el final es aproximadamente lineal, representado por la
recta hj. Todo este desarrollo supone que la masa de suelo se encuentra
en equilibrio eldstico, lo que implica necesariamente que la resistencia
cohesiva del suelo sea mayor que el maximo esfuerzo cortante; es decir
que K,c 2 0.3 4, como muestra la recta pm de la fig A.7a.
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Fig A.7 Diagramas simplificados de esfuerzos y resistencias en las caras del prisma
de la clave para el caso eldstico (K;c 20.3 y H)

Obsérvese en la figura que los esfuerzos iniciales en el suelo son
modificados por la descarga de la base del prisma solamente hasta la
altura Zi4, por lo que a esta zona de disminucién de esfuerzos se le-
denomina- zona de descarga, mientras que en el suelo que se encuentra
arriba de Zs no se alteran los esfuerzos naturales, por lo que se llama
zona no descargada. En la fig A.7a, se pueden introducir
simplificaciones para definir el valor medio de resistencia al corte sms,
que se desarrolla a lo largo de las caras del prisma N° 3. El esfuerzo
vertical o, obtenido mediante la teoria de la elasticidad, esta
representado por la curva ad, la cual se puede sustituir por la recta ad,
que daria valores menores del esfuerzo vertical g, y por ello quedaria
del lado de la seguridad.

Aceptando que o, = o y substituyendo en la ec A.2, se tendria que el
valor medio de la resistencia desarrollada en las caras del prisma, hasta

la altura Zas seria, s,, = K, ¢ + 0.5 K, o, an ¢, donde o,, es el valor del
esfuerzo vertical en el punto a, el cual a su vez esta dado por:

Cvea =7 (H-2Z,) (A.4)

De aqui se derivan los siguientes dos casos:
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¢ Tunel profundo (H > 1.7D); la resistencia media del suelo es:

Suy =Ky ¢ +05K ;. y(H ~ Z,)tang (A.5)

o Tunel Somero (H<1.7D);para valores de H < Zg el esfuerzo vertical en
la superficie del terreno es nulo, y la resistencia friccionante
desaparece en la ec A.5, por lo tanto, la resistencia media del suelo es:

\

swy=Kyc \ (A.6)

Esto significa que, para tuneles someros, la componente friccionante de
la resistencia al corte es nula y la estabilidad del frente dependera
solamente de la cohesion del suelo.

Tiunel excavado con presion interna. En la fig A.7b se ilustra la condicion
de descarga parcial del prisma de la clave, cuando se aplica una presion
interna pe en la base del prisma. La descarga. neta sera, o,=(/H-p,). La
presion de apoyo pe puede generarse con aire comprimido dentro del
tunel, o por la expansiéon del anillo de dovelas, o bien, por el inyectado
de mortero a presién entre el revestimiento y el suelo. :

El prisma 2, que se apoya sobre el prisma triangular 1‘, (fig 2.2), se
puede considerar como un caso similar, donde la presién de apoyo pa se
substituye por la capacidad de carga del prisma 1,

q=27cyK,+p;K,-054

en la cual, pr es la presion horizontal aplicada al plano del frente y Ky el
coeficiente de empuje pasivo de Rankine.

El diagrama simplificado de los esfuerzos verticales esta representado .
por la linea dao de la fig A.7b; el maximo esfuerzo cortante elastico es:

Toie = 0.3 (H - p,)
y el diagrama de resistencia, simplificado, el que se indica por la linea

lkm. '
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El valor medio de la resistencia al corte sm3, que se desarrolla en las
caras del prisma, hasta la altura Zz = 1.7D, es entonces:

Sm3 =Ko+ OSKf[y(H—Zd)+pa] tan ¢

que conduce a los casos siguientes:

e Tunel profundo (H > 1.7D), la resistencia media del suelo es:
smy =K+ 05K, [y/(H-2;)+p,| tan ¢

o Tuanel Somero (H < 1.7D), la resistencia media del suelo es:

Spz = K;c+05K,p, tang (A7)

b) Equilibrio en el intervalo pldstico (suelos blandos)

Cuando el esfuerzo cortante eldastico maximo, inducido por la excavacién,
del tinel en la base del prisma 3, sobrepasa el punto de fluencia del
suelo, 0.3(#1-p,) > Kc como lo muestran las curvas esfuerzo-deformaciéon de
la fig A.3, se desarrollard una zona pldstica en la parte inferior del
prisma, como se muestra esquematicamente en la fig A.8a; dicha zona
plastica alcanzara una clerta altura Z,, dentro de la cual los esfuerzos
cortantes pldsticos r, serdn iguales a la resistencia del suelo en su punto

de fluencia pldstica sy es decir, 7, = s,

Arriba de la zona pldstica los esfuerzos cortantes son menores que sy y el
suelo se comporta segun el intervalo eldstico de su curva esfuerzo-
deformacion.
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Fig A.8 Mecanismo de arqueo para la zona plastificada del prisma de la clave

Determinacion del esfuerzo vertical

En la zona no descargada de la fig A.8a, el esfuerzo vertical ¢, puede
evaluarse con la expresion xH-z). En la zona elastica, el esfuerzo vertical

. se calcula como- se describe en el inciso anterior. Por otra parte, para
la zona plastificada se recurre aqui a una solucién aproximada que se
basa en el estudio del fenémeno del arqueo, con un mecanismo
semejante al propuesto por Terzaghi (1943 y 1945-46). Este mecanismo
de arqueo se muestra con detalle en la fig A.8a, de la cual se derivan las
siguientes observaciones:

e La parte inferior del prisma de la clave, con altura Zp se encuentra en
equilibrio plastico, lo que implica que el esfuerzo cortante r, que actiia
en la cara del prisma es igual a la resistencia al corte del suelo, Sf.

« En la base del prisma actia una presion de apoyo pe menor que i,
que puede ser dada por un soporte temporal o un fluido a presidn.

El equilibrio de un prisma elemental, de ancho D, longitud a y espesor
dz, localizado a una altura z, dentro de la zona plastica (fig A.8b), se
expresa por (o;,p + dcrvp)Da ~o,,Da+yDadz -2s;(D+a)dz=0.

D

Sustituyendo, R=;+1 y sp=Kic+Kooptang,
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2Kthan¢5

R = .
resulta; do,, - O pdz = (ZKch -~ 7]dz =0

La soluci6n de esta ecuacion diferencial es:
D .
2Kfc - }/R [2Keran¢—f)-J (ZKthanéj
oy = e -1) +p.e (A.8)
2 Kf tangé

|
Y

Diagrama de esfuerzos y resistencia al corte \

Para ilustrar la variacién de los esfuerzos y de la resistencia al corte en
las caras del prisma de la clave, conviene seguir el procedimiento
semigrafico que se presenta en la fig A.9, que corresponde a un ejemplo
con las siguientes caracteristicas: se trata de un tunel circular que se
construye sin presién interna, avanzando la excavacidn, sin soporte, en
incrementos de medio diametro.

Esfuerzo vertical pldstico o, Asignando valores crecientes a la relacién
z/D se obtienen los valores correspondientes de o, (ec. A.8), que se
desarrollan dentro de la zona pléstica; estos valores definen la curva ofg
de la fig A.9b. En un tinel en el que p. sea diferente de cero, la curva ¢
se inicia con una abscisa de ese mismo valor.

D

Esfuerzo cortante pldstico z.. A partir de la curva ofg, mediante la
expresion s; = K¢ + Ko, tang ; con un valor de ¢ = 30°y K, = 0.6, se puede
construir la curva apd de esfuerzos cortantes plasticos 7. de la fig A.9a.

Esfuerzo cortante eldstico r.. Se traza el diagrama simplificado de
esfuerzos cortantes elasticos r,., suponiendo que todo el suelo del prisma
se encuentre en estado de equilibrio elastico, representado por la recta
mh (fig A.9a). La base del triangulo formado vale ., = 0.3 y/ y la altura
Zs = 1.7D. La interseccién con el diagrama de esfuerzos cortantes
plasticos es el punto p, que marca la altura de la zona plastica Z,.
Dentro de esta zona, la resistencia al corte s; es igual al esfuerzo
cortante 7. Arriba del punto p el suelo se encuentra en equilibrio
elastico.
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Datos: Geométricos D=7 m, H=21 m;
Constructivos D/a=2, pa=01t/m?
Geotécnicos c=5t/m?2,¢ =30y y=18um’
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Fig A.9 Diagramas de esfuerzos y resistencias en la cara del prisma de la clave

Esfuerzo vertical eldstico o,,. La variacién vertical de este esfuerzo entre
la superficie y el punto f, correspondiente del p (fig A.9b), se obtiene
aplicando la expresiéon o, = o, - o, donde el esfuerzo o, se obtiene
distribuyendo el esfuerzo o, hacia arriba, en la zona eldstica, de acuerdo
con la solucion de Steinbrenner (Juarez Badillo y Rico, 1967); los
esfuerzos de descarga o, al ser disminuidos de o, dan el esfuerzo
vertical elastico o,, que muestra la curva fi (fig A.9b). '

Resistencia al corte del suelo. Con los valores de o, dados en la curva fi,
se obtienen los valores correspondientes a la resistencia al corte del
suelo, mediante la ecuacién s, = K¢ + K, o,, tan¢, que se presentan en la
curva pq, (fig A.9a).
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Resistencia _media_al corte. El diagrama combinado de esfuerzos
verticales, de la zona plastificada o, y de la eldstica o, corresponde a la
curva ofi; esta curva puede simplificarse, admitiendo el diagrama
triangular ohi como equivalente (fig A.9b), cuyo vértice h corresponde a
la altura Za.

El diagrama triangular simplificado ohi, de esfuerzos verticales g, y ¢,
genera a su vez el diagrama simplificado de resistencia' al corte ajgq de la
fig A.9a; de este Ultimo se obtiene la siguiente expresién para el valor
medio del esfuerzo resistente: ‘

!

A =KfC+O5Kf}/(H-Zd)tan¢5 |

m
Como esta expresién resulta idéntica a la ec A.5, se puede admitir su
aplicabilidad para el intervalo elastico.

c) Conclusiones

(J Con base en la teoria de la elasticidad, puede considerarse que la
zona de influencia de los esfuerzos inducidos en el suelo por la
excavacion del frente de un tanel, llega hasta la altura Zq = 1.7D.

[ La magnitud de los esfuerzos cortantes inducidos por la excavacién
es funcién de (# - p,): 1a condicion maxima se alcanza cuando pe = 0,
que corresponde al caso de una excavacion sin soporte ni presion
interior.

0 El valor medio, aproximado, de la resistencia al corte en la cara del
prisma, dentro de la altura Zu, estd dado por la expresidn:

Sm:KfC+O.SKf[}’(H‘"Zd)+pa]tan¢ (A.9)
El valor de K}, en la zona plastica alcanza el valor de la funcién:

1-sen2¢’>

(A.10)
1+ sen’ &

Kf =
Para diferentes valores de g se tiene:
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Tipo de suelo K,
Arcitla saturada (c =0, ¢ = 0) ] 1
Arena limosa (¢ = 0, 22° < ¢ < 45°) 0.75a20.33

O Puesto que Kres importante solamente en el caso de suelos cohesivo-
friccionantes, es de interés notar que, para valores de ¢ en el
intervalo mas comin de estos suelos, variable desde 22° hasta 45°, el
producto K, rang es casi constante, y puede considerarse un valor
promedio de X, rang = 0.34; por lo que, dentro de ese rango del angulo
de friccidon, puede usarse este valor para el calculo del valor medio de
la resistencia al corte en las caras del prisma; la ec A.5 se expresa
entonces como:

Smy = K e+ 017 y(H = Z,4) + p, | (A.11)

Para el prisma 2, en cuya base actiia como presiéon de apoyo la
desarrollada por la capacidad de carga neta, g, del prisma 1, la
ecuacion anterior tendréa la siguiente forma:

Sz = Ky e+ 017y (H -Z4)+q | (A1)
donde q=27cJK,+p,;K,-05r4
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RESUMEN

Se describen dos técnicas para evaluar los esfuerzos en el revestimiento de un tunel en roca considerando el
procedimiento constructivo; el de curvas caracteristicas v un método basado en un modelo 3D de elementos
finitos, no lineales y evolutivo. Ambas técnicas muestran que al considerar el procedimiento constructivo en el
modelado, pueden presentarse dos efectos contrarios: la disminucién o incremento de los esfuerzos de trabajo en
el revestimiento. Se demuestra que estos efectos se relacionan con la longitud de excavacion sin soporte de tal
manera que si se sobrepasa la Optima se generan zonas plasticas en el terreno y ocasionalmente su falla. Se
discuten las ventajas y desventajas en la aplicacion de estos métodos, favoreciéndose el uso del segundo para la
calibracion de las curvas caracteristicas v para el analisis de problemas especiales.

SUMMARY

Two methodologies to evaluate stresses against support of tunnels are described: Convergence-Confinement and
3D Etement Finite Methods. Both techniques show important and opposite effects on support when construction
procedure is modeled: increasing or decreasing stresses. These effects are related to plastic zones generated
around tunne! when unsupported excavation of tunnel is longer than optimal ones.

INTRODUCCION

La estabilidad de la excavacidon de un tinel y el rabajo estructural del revestimiente dependen de tres factores
principalmente; la calidad del macizo rocoso, el tipo de soporte y el procedimiento constructivo del tinel. El
tercer factor es quiza el menos estudiado pero probablemente el mds importante en la evaluacion de las
condiciones de trabajo del revestimiento. ‘

Durante el proceso de disefio de un tinel es costumbre realizar un andlisis de interaccion medio-revestimiento
tdealizando al revestimtento con elementos viga y ¢l medio confinante mediante elementos reologicos tipo
Hooke. Este procedimiento fue muy popular en la década pasada principalmente por su sencillez; sin embargo,
dos de las variables principales son 1gnoradas o consideradas inadecuadamente; la magnitud de la carga que el
medio transmite a la estructura v la deformacion del sisterna medio-soporte. En efecto, el primer cuestionamiento
comunmenie se responde mediante un “experto”, v a partir de su “recomendacidn” se calcula el desplazamiento
del sistema, pasando por alto la manera v el tiempo de colocacién del revestimiento. Si bien con este
procedimiento se emula de manera general ¢l trabajo conjunto entre el revestimiento y el medio, se ignora el o los
efectos inducidos en el revesumiento por la secuencia constructiva del tinel, tos cuales pueden ser definitivos en
la optimacién del revestimiento o ser la causa de ta falla del winel.

[ ]
Los objetivos de este articulo son evaluar cuanta carga se transmite a la estructura y analizar ia influencia que
tiene el procedimiento constructivo en el trabajo estructural del revestimiento, en principio con upa técnica semi-
analitica sencilla de uso comin y posteriormente mediante un método numeérico mas riguroso, basado en el
Método de los Elementos Finitos (MEF).



La representacion del macizo rocoso mediante un continuo es cuestionable, principalmente cuando las fracturas y
planos de estratificacion o de foliacion son dominantes; sin embargo, cuando el macizo rocoso no muestra
anisotropia tanto en resistencia como en deformabilidad, Hoek (2000) ha propuesto un método para determinar
las propiedades mecanicas equivalentes del macizo rocoso a partir de criterios empiricos geoldgicos y resultados
de pruebas de laboratorio sencillas. Bajo estas hipétesis se desarrolla la téenica descrita en este trabajo.

CONCEPTOS GENERALES PARA EL. MODELADO DEL PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

El procedimiento constructivo de un tinel consta, para fines de analisis, de tres etapas de acuerdo con el upo de
deformacion que presenta el tanel (fig 1).

a)

b)

5

Fevestimento - ul
\‘ J_l._ Deformada

Antes de excavar Previo a la realizacion de la excavacion del tinel y en las cercanias del frente de
excavacion, se presentan deformaciones en el terreno del orden de un tercio del total que se generara una vez
excavado y recubierto el tiinel. Este desplazamiento se identifica con u,.

Excavacion del ninel sin soporte, El terreno se desplaza hacia el tinel sin restriccion alguna solamente por la
generada en las zonas en donde existe el revestimiento y el frente del tunel; esie efecto se denomina de
puenteo, por la accidn opuesta al movimiento que desarrolian ¢f revestimiento y el frente. El desplazamiento
generado en esta etapa es adicional a u;, y la suma de ambos se llama desplazamiento 1nicial o previo a la
colocacion del revestimiento (4,,}

Colocacion del revestiniento. Una vez colocado ¢l revestimiento, éste no se deformara hasta que se realicen
fa 0 las siguientes etapas “b” de excavacion del tinel (avances). Para una siguiente etapa de excavacion, se
inducira un nuevo desplazamiento del terreno hacia el interior_del tinel que generara el trabajo conjunto
entre el revestimiento y el medio.
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FIGURA 1. Etapas del procedimiento constructivo

modelos utilizados tradicionalmente para el andlisis estructural del revestimiento consideran

simultdneamente la segunda y tercera etapas, lo que ocasiona gue no se tomen en cuenta la totalidad de la
deformacién inducida :

En general, se tiene que la etapa en donde el revestimiento es sometido a su mayor carga es la segunda, a la
menor en la primera y solamente la correspondiente al peso propio en la tercera,

I



En la fig | puede observarse que la deformacion inducida por el terreno, que se traduce en un incremento de la
carga transmitida al revestimiento, estd relacionada con la longitud de avance sin soporte (a) y el tiempo de
construccion del soporte. Es decir, a mayor longitud de avance sin soporte o tiempo de su instaiacion, se generard
mayor deformacion inicial (u;,) ¥y menor carga se transmitird al revestimiento. Es importante mencionar que
cuando la deformacidn inicial sobrepasa su limite elastico, se inicia una etapa de aflojamiento o plastificacién del
terreno circundante, y con ello la carga transmitida sera entonces mayor.

En el caso de avances largos sin presencia de zonas plastificadas, la relajacion de esfuerzos generada se traduce,
casi en su totalidad, en deformacion del terreno. Contrariamente, para avances cortos, una parte importante de
dicha relajacion sera tomada por el revestimiento. Estudios analiticos v observaciones en campo han confirmado
esta tendencia y de acuerdo con Hoek (2000), cuando el avance es mayor de dos diametros la participacion del
revesuimiento es nula,

MODELO SEMI-ANALITICO DEL PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVQO

En los iltimos afios ha venido tomando relevancia un método para estudiar el procedimiento constructivo v la
interaccion medio-revestimienio durante el tuneleo llamado mérodo de las curvas caracteristicas (MCC} o
convergencia-confinamiento (Lombardi, 1973). La técnica consiste en calcular dos curvas que representan ¢l
comportamiento de] medio y del revestimiento respectivamente, durante la excavacidn y colocacion del
revestimiento del tanel (fig 2).
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FIGURA 2. Método de las curvas caracteristicas (MCC)

Como se observa en esta figura, para el caso de la curva caracteristica del medio, la presion en la periferia del
titnel imicialmente es la geoestanca (pHo, siendo el peso volumétrico de la roca y Ho la profundidad del eje del
tinel) vy desciende a medida que se desarrolla el desplazamiento radial; en principio de manera lineal, lo que
corresponde al comportamiento elastico-lineal del medio, y posteriormente no-lineal a partir del punto L, lo cual
se atribuye a la formacién de zonas plasticas alrededor del tunel. La otra curva muestra el correspondiente
comportamiento del revestimiento opuesto al del medio; es decir, a medida que el desplazamiento radial de la
periferia del tinel se incrementa, el revestimiento recibe mayor carga. Precisamente este efecto caracteriza la
interacci6n medio-soporte; es decir, la relajacion del medio generada por la excavacion del tinel la 1oma el
sistema medio-soporte con base en sus rigideces.



El punto E de la grafica, con coordenadas p. v u,, indica la condicion estable de deformaciones y de equilibrio de
esfuerzos entre el medio y el soporte, y dichas coordenadas definen la presidon de trabajo del soporte y el
desplazamiento radial esperado, respectivamente, La relacign existente entre la presion maxima de soporte del
revestimiento ¥ ta presion de equilibrio (pe medpe), puéde considerarse como una medida del factor de seguridad
en el trabajo del revestimiento, ia cual se recomienda ser mayor de dos.

El desplazamiento radial que se presenta en el medio antes de la excavacion y colocacion del revestimiento u,, se
incluve en el andlisis mediante el desplazamiento hacia la derecha de la curva caracteristica del revestimiento.

Una descripcion detallada del método de las curvas caracteristicas se presenta en Tamez er al (1997) v Rangel
(2000). Las expresiones que definen estas curvas son:

{1+v )
(7mH0—p:)_£,'_m_ para pfzpcr
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Para evaluar el desplazamiento inicial u,, Panet {1995) propuso una relacion geométrica empirica geométrica, fa
cual posteriormente fue mejorada por Hoek (Carranza-Torres y Fairhurst, 2000) a partir de los trabajos realizados
por Chem et al (1998), resultando finalmente la ec 4, misma que se ilustra en la fig 3.
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FIGURA 3. (a) Perfil de los desplazamientos radiales u, para un tinel sin soporte en la vecindad del
frente de excavacién.
(b) Estimacion empirica del desplazamiento inicial en funcién de la cercania del frente de
excavacion (Carranza-Torres y Fairhurst, 2000),

Si bien esta técnica es sencilla y considera el comportamiento elastopiastico del medio, la interaccion medio-
soporte y el desplazamiento inicial, ain se lienen las siguientes desventajas:

s  La condicién de esfuerzos aplicados no es geoestatica.

+  Es solo vilida para tineles circulares con revestimientos cerrados.

+ La determinacion de u,, es exclusivamente geométrica, 1gnorande el médulo de deformabihidad del terreno y
la formacion de zonas plasticas alrededor det tunel.



MODELO NUMERICO DE PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO MEDIANTE EL MEF

Para considerar la secuencia constructiva del tinel con un modelo de elementos finitos es necesario tomar en
cuenta la naturaleza tridimensional del problema. Por fanto, es necesario emplear utilizar elementos prismaticos
con comportamiento elastoplastico, que tomen en cuenta la posible generacién de deformacién plastica en el
medio. Para representar al revestimiento, deben utilizarse elementos cascardén que emulen adecuadamente los
efectos de flex1én y membrana,

Por lo que se refiere al proceso de analisis numérico, este debe ser evolutivo; es decir, antes de excavar el tinel se
calcula el estado de esfuerzos geoestatico (por peso propio), ¥y posteriormente se realiza la prnimera etapa de
excavacton del tinel sin soporte removiendo los elementos dentro el tinel correspondiente a este avance. Este
proceder permite la redistribucion de esfuerzos y la respectiva deformacion de la malla de elementos conforme
avanza la construccion dei tinel.

Una vez realizada la excavacion, se construye el revestimiento mediante la colocacion de elementos cascarén en
toda la periferia del tinel ¥ exclusivamente en la zona previamente excavada. En esta etapa el revestimiento no se
somete a nihguna descarga, debido a que en el paso previo el sistema alcanzé el equilibrio, con excepcion de
aquellas asociadas al peso propio del revestimiento.

Posteriormnente, se realiza el nueve avance de excavacion retirando nuevamente los elementos del interior del
tanel, En esta etapa, el desplazamiento del medio hacia el interior del tinel en la zona recientemente excavada es
limitado por el revestimiento ya colocado y el terreno del frente de excavacion, lo que ccasiona que el
revestimiento recientemente colocado se deforme.

Dada la naturaleza no lineal del problema, durante el modelado del procedimiento constructivo, es necesario
calcular los esfuerzos y deformaciones para cada etapa del proceso. La deformacion inducida durante la
construccion del tinel tanto en el medio como en el revestimiento sera la suma de todas las etapas exceptuando la
geoestatica.

Una descripcion detallada de la aplicacion del MEF en el disefio del procedimiento constructive de tinel se
presenta en Rangel (2000).

EJEMPLO DE APLICACION

Para ilustrar la aplicacion de las técnicas comenadas previamente v establecer las diferencias entre ellas, se
presenta el caso de un tinel circular de 6 m de didmetro, 30 m de profundidad de su ¢je y revestido con una capa
de concreto lanzado de 25 cim de espesor. Las propiedades mecdnicas del medio y del revestimiento se indican en

la tabla 1.

TABLA 1. Caracteristicas del medio y del revestimiento

PROPIEDAD MEDIO REVESTIMIENTO
Mddulo de deformacion {Mpa) 251.162 14,142.13
Relacién de Poisson 049 025
Peso volumétrico (KN/m™) 0.02 0025
Resistencia a la compresion simple (Mpa) -~ 20
Cohesion (Mpa) 0.045 —
Angulo de friccion interna 24 —--

En la tabla 2 y figuras 4 y 3, se presentan los resultados obtenidos utilizando los métodos MCC y MEF (en la fig
5 se ilustra la malla de elementos finito empleada). En la fig 6 se muestran graficas de comparacion entre ambas
técnicas para la zona de la clave del 1inel.




TABLA 2. Resultados obtenidos con el MEF y el MCC.

[ DESPLAZAMIENTOS
ELEMENTO FINITQO CHRVA CARACTERISTICA
AVANCE (m) u, (m}) ur {m}
Clave Pared
-1 0 001085 0.000805 0.00E185
o 0.01279
2 0.009099 0.00833 001955
4 0014736 001355 0 0262
[ 002002 0.01809 0.03132
40 .0 06378 0 05764 0.0405
ESFUERZOS
. ELEMENTO FINITO CURVA CARACTERISTICA
AVANCE {m) g, (MPa) T max a,
Clave Pared (Mpa) (Mpa)
-1 ¢35 061 0.0002 0.533
0 - —- - 0.145
2 0163 0.75 00055 0 1048
4 0.157 078 0 007 0 088
1] 0.149 079 0.0083 0.0822
40 [ 0.0 | [ 0.0087 0.0755
Notas:
El avance (-1 m) indica que el revestimiento se colocd antes de realizar la excavacidn del tinel
El avance (40 m} indica la excavacidn sin soporte.
0.8 & 12
Colocacién del soporte Avance =2 m
0.7 - —_— - 10
previo a la excavacién ulo = 18 08 mm
. uio = 0 mm ue = 18 55 mm
- 06 4 _ _ + 8
5 ue = .18 mm pe =0 105 MPa o'& _
€ g5 | pe = 0 533 MPa S lg E
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FIGURA 4. Anilisis del tinel de ejemplo utilizando el método de las curvas caracteristicas para los casos
de instalacion del revestimiento antes de excavar y con 2 m de avance
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FIGURA 5. Desplazamientos y esfuerzos en el revestimiento obtenidos con el MEF.

En la fig 4 se presentan los resultados del analisis utilizando el MCC para dos casos: colocacion del soporte antes
de excavar el tinel (ttnel hincado) y cuando se construye con avances sin soporte de ¢=2 m. Para el primer caso,
no existe desplazarmiento inicial de la clave ni de la pared del tanel, por tal motivo la curva caracteristica del
soporte se ubica en el origen (1,=0 m), situdndose el punto de equilibrio en p,=0.533 MPa vy u,=1.18 mm, que
pertenece a la zona en donde el medio aln tiene un comportamiento elastico. Para el caso del avance sin soporte
de =2 m, se obtiene un desplazamiento inicial de #,=19.08 mm, en donde el medic va presenta un
comportamiento plastico. A partir de este desplazamiento presente en el tinel se instata el soporte y el sistema
soporte-terreno alcanza el equilibrio en el punto p,=0.105 MPa y #,=19.55 mm.

En este ejemplo se observa que cuando en el analisis se considera un avance sin soporte de 2 m, la presion de
trabajo del revestimiento disminuye al 20% del valor correspondiente al del avance nulo sin soporte. Con relacion
a los desplazamientos radiales, éstos se incrementan aproximadamente un 170%. Lo anterior se traduce en un
factor de seguridad alto respecto a las condiciones de trabajo del revestimiento, pero con riesgo de ocasionar
zonas de inestabtlidad local en el tramo en donde ain no se coloca el soporte v la posible generacion de
asentamientos en superficie intolerables

l.os resultados obtenidos con el MEF (Tabla 2 y fig 5) también indican que los desplazamientos radiales en la
periferia del wnel se incrementan a medida que el avance de excavacién sin soporte es mayor, asimismo, los
esfuerzos en la clave del tinel decrecen siguiendo un comportamiento semejante al del MCC, pero los ubicados
en fa zona de la pared del revestimiento crecen ligeramente con relacion a los esfuerzos geoestaticos. Un
resuftado del MEF a resaltar es la presencia de esfuerzos cortantes en el revestimiento, los cuales son mayores a
medida que el avance de excavacion sint soporte se incrementa.



Comparacion entre las técnicas del MEF v MCC

Las graficas de las figs 5 y 6 muestran las siguientes dli:erencias entre las técnicas del MEF y MCC:

El MCC genera desplazamientos mayores, exceptuando el caso de la excavacion del tinel sin soporte. Los
desplazamientos mayores se deben a los valores de la curva empirica empleada para estimar e
desplazamiento inicial del revestimiento, mientras que la disminucién del desplazamiento que ocurre en el
caso de la excavacion sin soporte es debido a que el modelo semi-analitico no considera la dilatancia del

medio.

Con el MEF se obtiene un incremento ligero de los esfuerzos tangenciales con relacion a los geoestiticos en

la zona de la pared del revesumiento.

Los resultados del MEF indican ia presencia de esfuerzos cortantes en el revestimiento, los cuales crecen

asintéticamente a medida que el avance sin soporte es mayor.
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FIGURA 6. Grificas comparativas entre el MEF y MCC.
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Efectos en la estimacion de los esfuerzos v desplazamientos en el revestimiento al considerar e] procedimiento
consiructivo.

En las figs 4 y 5 se observan tres efectos que se obitienen al considerar el procedimiento constructivo en la
estimacion de los esfuerzos y desplazamientos en el revestimiento:

+  Disminucidn considerable de los esfuerzos tangenciales en la clave del revestimiento

s Incremento ligero de los esfuerzos tangenciales en la pared del soporte y presencia de esfuerzos cortantes en
todo el revestimiento

s Desplazamientes perimetrales mayores

En el disefio, considerar o no dichos efectos llevan a resultados diferentes. Por ejemplo, si se incrementa la

longitud de avance sin soporte la carga en el sopone sera menor, y por tanto podran uvtilizarse un revestimiento

mas ligero; pero contrariamente, si el avance es exagerado, se generardn desplazamientos perimetrates grandes y

éstos produciran asentamientos excesivos en la superficie del terreno, asi como zonas plastificadas de magnitud

tal que podrian ocasionar falta de estabilidad de la excavacion.

Asimismo, puede afirmarse que el disefio del revestimiento estd directamente relacionado con el disefio del
procedimiento constructivo y viceversa, En efecto, un revestimiento ligero puede estabilizar un tanel si se
selecciona el procedimiento constructivo adecuado {cuando €l terreno permite avances de excavacidn largos sin
generarse zonas plasticas y asentamientos en superficie considerables), o ser deficiente si dicho procedimiento
cambia (el punto de equilibrio de desplazamientos y esfuerzos entre soporte y macizo rocoso se ubica por arriba
de la presion peme, como resultado de la instalacion del soporte en la zona de desplazamientos imiciales
pequefios).

CONCLUSIONES

*  La estabilidad de la excavaciéon de un tanel y ¢l trabgjo estructural del revestimiento dependen de tres
factores: la calidad del macizo rocoso, €l tipo de soporte y el procedimiento constructivo del tlnel.

e  Lainclusion del procedimiento constructivo del tinel en el andlisis y disefio estructural del revestimiento se
realiza al considerar dos efectos; la interaccidn terreno-soporte y el desplazamiento del terreno hacia el
interior del tinel previo a la colocacion del soporte.

*  Se describen dos técnicas para calcular las condiciones de trabajo del revestimiento de tineles considerando
la interacidn entre terreno y soporte Y la deformacion previa del terreno: la primera denominada método de
las curvas caracteristicas, que es una solucion semi-analitica obtenida de ia teoria del medio continuo. La
segunda técnica, es un modelo 3D basado en el Método de Elementos Finitos con comportamiento
elastopldstico; si bien la ultima técnica modela de manera dptima el procedimiento constructivo, su
implementacién es dificil, principalmente por los recursos de computo y humanos requeridos.

#»  Las diferencias mas importantes entre los métodos MCC y MEF son: El MCC genera desplazamientos
perimetrales mayores, con ¢l MEF se¢ obtiene un incremento ligero de los esfuerzos tangenciales con
relacion a los geoestaticos en la zona de la pared del revesumiento y se presentan esfuerzos cortantes en
todo el soporte, que crecen asintoticamente a medida que el avance sin soporte es mayor.

¢  Los efectos al considerar procedimiento constructivo en la determinacion de las condiciones de trabajo del
revesimiento (interaccién terreno-soporte y deformacion inicial) son: Disminucion considerable de los
esfuerzos tangenciales en la clave del revestimiento, incremento ligero de los esfuerzos tangenciales en la
pared del soporie, generacion de esfuerzos cortantes en el revestimiento y desplazamientos perimetrales
mayores.

¢ Al considerar nulo el desplazamiento previo a la colocacion del revestimiento, como suele realizarse al
utilizar un modelo de vigas y resortes, pueden obtenerse resultados conservadores o comprometedores,
segln las condiciones reales del avance de excavacion sin soporte.

¢  Entre las aplicaciones del MEF a futuro se tienen: calibracion de los métodos de disefio de escritorio, como
el MCC, y el andlisis detallado de problemas especiales, en donde las hipotesis de las técnicas sencillas no
se satisfacen.
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Estimacion de asentamientos superficiales por tuneleo en
los suelos blandos de la ciudad de México mediante Redes
Neuronales Artificiales '

Evaluation of settlements during tunnelling in soft soils of Mexico City using Artificial Neural
Networks

J. L. Rangel,
M. P. Romo,

Asistente de investigador, Coordinacidn de Geotecnia, [nstituto de Ingenieria, UNAM
Investigador y coordinador de Geotecnia, Instituto de Ingenieria, UNAM

RESUMEN. Se aplica la técnica numérica denominada Redes Neuronales Aruficiales (RNA) para estimar los asentamientos por
tuneleo en los suelos biandos de la ciudad de México, conjuntamente con técnicas analiticas y semiempiricas empleadas usualmente,
Los resultados se comparan con 10s observados durante la construccion de wineles en diversos sitios de la ciudad, obteniéndose [a més
alta correlacién con las RNA. Finalmente, se presenta un estudio paramétrico de las variables que controlan el fenémeno.

1. INTRODUCCION

Cuando se construye un tunel en suelos blandos, siempre
se inducen desplazamientos del terreno hacia la
excavacidn, sin importar el tipo de procedimiento
constructivo y sistema de estabilizacidn utilizados.

De acuerdo con la magnitud de deformaciones generadas,
éstas pueden verse reflejadas en la superficie del terreno
mediante hundimientos, y en casos especiales
expansiones. En zonas pobladas, es importante evaluar la
magnitud de los hundimientos que pueden generarse
antes de realizar la excavacion, debido a que pueden ser
de magnitud tal que dafien edificaciones y servicios
publicos. Por egjemplo, en la ciudad de México han
llegado a registrarse hundimientos hasta de 40 cm
(normalmente se tienen asentamientos entre 2y 15 cm) lo
que ha ocasionado agrietamientos de importancia en
edificaciones.

Los factores que influyen en la generacion de los
asentamientos en superficie son:

Condiciones estratigraficas. Distribucion geométrica de
los distintos estratos del subsueioc vy condiciones
hidraulicas.

Propiedades  mecinicas  del

deformabilidad y permeabilidad.
Caracteristicas _geométricas_del proyecto. Profundidad,
forma v dimensiones del tunel.

Procedimiento constructivo Avance de excavacion sin
soporte, presion aplicada en el frente, holgura enire
medio y revestimiento, velocidad constructiva y el
método de hincado del escudo.

Soporte de fa excavacion. Tipo y presion de inyeccién en
el revesumiento y condiciones de estanqueidad.

suelo. Resistencia,

Descargas en superficie. Tipo, magnitud de descarga y
profundidad de desplante de ias edificaciones.

La evaluacion de los asentamientos se realiza utilizando
modelos los cuales deben tomar en cuenta los factores
antes mencionados. Desgraciadamente, la existencia de
dichos modelos es utdpica, al menos actualmente, por lo
que se recurre a simplificaciones al desechar pardmetros
poco significativos. Desafortunadamente, en el caso de la
ciudad de México, ninguno de los parémetros es posible
eliminarlo dadas las caracteristicas particulares de la
arcilla del valle (plasticidad y deformabilidad altas y
resistencia muy baja), las condictones hidraulicas y la
heterogeneidad en el tipo de edificaciones vy sistemas de
cimentacion.

En este articulo se revisan las técnicas comunes
utihizadas para evaluar los asentamientos generados por
tuneleo, desde el punto de vista de los pardmetros que
consideran y de los resultados que se obtienen cuando se
comparan con el comportamicnto medide en varios
tineles de la ciudad de México. Asimismo, se propone un
método alterno basado en Redes Neuronales Artificiales
{RNA), con el cual pueden considerarse la totalidad de
los factores influyentes en la generacion de los
hundimientos.

2. METODOS TRADICIONALES

La evaluacién de los asentamientos por tuneleo en la
ciudad de México ha sido un tema recurrentemente
estudiado debido a la construccion de las obras de
infraestructura impontantes, como el Drenaje Profundo, el
Transporte Colectivo METRQ, asi como obras especiales
como en la subescavacion de la Catedral Metropolitana.



En general, . se tienen tres tendencias de andlisis:
semiempirica, tedrica analitica y teorica numérica. La
primera se basa en la experiencia adquirida durante la
construccion de los tineles racionalizada mediante
modelos fisico, numéricos o analiticos; la segunda utiliza
fa teoria del medio continuo considerando que el suelo se
comporta elastoplasticamente; y la tercera hace uso de
modelos numéricos, como es el caso del método de
clemento finito no lineal y evolutivo. Por los objetivos
del presente articulo, se describiran brevemente los
modelos semiempirico y tedrico analitico.

2.1 Mérodo semiempirico

Romo (1997) ha propuesto un método para evaluar los
desplazamientos en la superficie en funcidn de cinco
factores de influencia: presion aplicada en el frente,
esfuerzos cortantes inducidos en el suelo durante la
movilizacién del escudo, la holgura entre medio y
revestimiento, la inyeccion de mortero en el soporte v el
espesor de suelo remoldeado alrededor del tanel.

El método considera que la funcidn de desplazamiento es
similar a la propuesta por Peck (1969), en donde la
curvatura es suave y existe simetria con respecto al eje
del tinel, y fue desarrollado con base en simulaciones
numéricas del procedimiento constructivo considerando
los factores antes mencionados, empleando para ello un
modelo de elementos finitos, no lineales y evolutivo.

Las expresiones obtenidas son las funciones de
desplazamiento en las direcciones x, v y =, pero para los
fines de este articulo solamente se transcribira la referente
al asentamiento vertical. (4.), ver fig 1.

025

A, = Ay exp| - lg—é (y'm’"):

(1)

0.25

+ A, exp| — f—é (1:'1’ )2

El primer término de la expresion se relaciona con el
‘asentamiento generado por el desplazamiento del suelo
en el frente de excavacion, mientras que el segundo se
representa los desplazamientos en la periferia del tanel
por holgura, inyeccion de lechada v remoldeo del suelo
alrededor de la excavacion. Los términos indicados en la
expresion | se describen en el anexo 1.

22 Msérodo tedrico analitico
Considerando al medio como un continuo, seminfinito,

homogéneo, 1sOltopo ¥y con  comporlamienio
elastoplastico siguiendo criterios de cedencia tipo Tresca

y Coulomb, Alberro y Hernindez (1988) obtuvieron las
ecuactones para determinar los asentamientos en
superficie considerando los siguientes factores: presion
estabilizadora aplicada en el frente de excavacion,
velocidad de avance de la excavacion, desplazami¢nto del
frente de excavacion, holgura entre el revestimiento y
medio, la presién de inyeccidn en el soporte vy la
convergencia del revestimiento, ademas de tomar en
cuenta las propiedades mecédnicas del subsuelo, la
profundidad del nivel fredtico y la geometria vy
profundidad del tinel.
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Fig 1. Asentamientos debidos al tuneleo.

La expresion obtenida para el calculo del desplazamiento
en la direccion vertcal se indica en la ec 2. Las
expresiones para el calculo de los despiazamientos en las
direcciones restantes se dan en el articulo original,

21 -1
3 . ’ + ’ . +
o | ROR=5) RIR =) (2)
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En el anexo 2 se describe un método grifico para la
evaluacion de dicha expresion



3. REDES NEURONALES ARTIFICIALES

Dia a dia se han venido aplicando a la geotecnia las

técnicas denominadas de Inteligencia Artificial, con las ™

cuales es posible realizar interpretaciones empiricas de
flos datos observados ya sea en experimentos o del
fenémeno directamente. Entre las técnicas mas populares
se tienen las Redes Neuronales Artificiales (RNA),
Logica Borrosa {LB), Algoritmos Genéticos (AG) y
Experiencia Adquinida (EA). En este trabajo, se presenta
un método para aplicar las RNA en la estimacion de los
asentamientos en superficie ocastonados por el tuneleo en
los suelos biandos de la ciudad de México.

Existen antecedentes sobre la aplicacion de las RNA en la
ingenteria de tuneles. Entre los principales se tienen los
trabajos de Hyun-Koo er af {1995), Jingsheng er af (1998)
y recientemente Rangel y Romo (1999), en donde se
describen estrategias de andlisis que se aplican a
probiemas concretos obteniéndose resultados
sorprendentes.

Las RNA es una técnica computacional que, a partir de
un modelo simple de la manera en que las neuronas
biologicas trabajan en el cerebro, se adquiere, analiza,
sintetiza y almacena informacion de un fendémeno dado, y
con base en esta informacion puede responderse a futuros
cuestionamientos sobre el fenémeno.

Una red neuronal se conforma de un grupe de nodos
(neuronas) los cuales estin relacionados mediante
conexiones. La resistencia de conexién entre nodos se
representa mediante pesos, |0 que implica que unos nodos
estdn fuertemente relacionados y otros no. Por razones de
espacio no es posible dar una descripcion detaliada de la
técnica, por lo que se recomienda consuitar las siguientes
referencias Romo et af (1998) y Rangel y Romo (1999),
no obstante, se mencionaran detalles de relevancia. -

Una caracteristica sobresaliente de las RNA es su
capacidad de aprender nueva informacién y
auloorganizarse; es decir, con ellas es posible captar las
relaciones que existen entre causa y efecto a partir de la
informacion obtenida directamente del fenomeno, asi
como las correlaciones entre los parametros que
gobternan el problema.

Existen diferentes tipos de RNA, pero las mas utilizadas
para fines de aplicacién es el Perceptrén Multicapa con
Retropropagacion (fig 2), desarroflado por Rumelhart er
al (1986), en donde el error encontrado en la respuesta de
la red se propaga desde las neuronas de salida hacia las
de entrada corrigiéndose los pesos de conexidn, v con
ello obtener una respuesta mejor. Obsérvese en la fig 2
que la red se forma por varias capas de neuronas; las
capas de inicio y fin se les denomina de entrada y salida,

mientras que la(s) intermedia(s) se le(s) conoce con el
nombre de oculta, precisamente porque no tienen relacion
con el exterior de la red. Los pesos de conexidn entre los
nodos de entrada, ocultos y de salida se representan con

1w, (1) y wy(2).

Drreceaon de la propagacion de la activacion (Calculo)

Salidas

Capa desalida

Capadeentrada  Capa oculta

- .

Direceron de La propagacion del error (Entrenannento)

Fig 2. Arquitectura tipica de una RNA del tipo de
Perceptrén Multicapa con Retropropagacion.

Para que la respuesta de la red sea adecuada, es necesario
determinar su arquitectura mediante un proceso de prueba
y error. Se denomina arquitectura at nimero de capas v
nodos en cada capa que conforman una red. Basados en
la conclusion tedrica de que un perceptrén multicapa de
retropropagacion con tres capas es un aproximador
universal (Hornik er o/, 1989), una estrategia propuesia
para la obtencion de la arquitectura dptima es fijar el
numero de capas en tres € ir incrementando el nimero de
nodos en la capa oculta hasta obtener la respuesta
deseada.

31 Andlisis paramérrico

Un resultado adicional de las RNA es evaluar la
importancia relativa que tienen los pardmetros que
gobiernan el fendmeno. En efecto, del analisis de los
pesos de conexidn resultantes del entrenamiento puede
evaluarse la importancia relativa de cada nodo de entrada
{parametro) de acuerdo con el siguiente proceso (fig 3).
Para calcular la importancia relativa del pardmetro A via

“todos los nodos de la capa escondida se suman las

importancias relativas que se tiene para cada nodo, las
cuales se calculan como sigue:



w W

Al % 101

Wigy T Wag + Wy,

w(l) 4o =
o Wy T Wg

(Importancia relativa de A via el nodo 1)

w w.
_ FE 201
W(2) 40 = ‘ X
Wt Wga Wy + Woy + Wy

(Importancia relativa de A via el nodo 2)
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A3 % 301

W3 T Wey Wy + Wy + Wy,

W(3) i =

{Importancia relativa de A via el nodo 3)

Salidas

Capa de entrada Capa de salida

Capa oculta

Fig 3. Estimacion de la importancia relativa de cada
parametro de entrada.

3.2 Estrategia de entrenamiento

El enrrenamiento de una RNA se entiende como el
proceso que se sigue para evaluar los pesos de conexidn
entre nodos, tal que se tenga una respuesta optima de ia
red. El proceso es de ensaye y error, en donde primero se
proponen valores iniciales de los pesos, con ellos se
obtiene la respuesta de la red para cada uno de los casos
contenidos en la base de datos. Esta respuesta se compara
con la observada del fendmeno, la cual también esta
contenida en la base de datos, para asi obtener el error de
los pesos propuestos. De acuerdo con el valor del error,
los pesos de conexidn se¢ van modificando sigutendo
alguna estrategia de optimacion (encontrar el minimo de
la funcién de error).

Existen diferentes estrategias de entrenamiento, las mas
sobresalientes son los métodos de gradiente conjugado
con momento y Levenberg-Marquard. Ambas técnicas
son efectivas y en general alcanzan el mimimo global de
la funcién de error durante el entrenamiento; sin
embargo, cuande el nomero de nodos y datos de
entrenamiento es elevado se prefiere la técnica de
Levenberg-Marquard dada su rapidez de convergencia.

En este trabajo la estrategia de entrenamiento utiliza la
técnica de gradiente conjugado con momento.

3.3 Modelado del asentamiento superficial por tuneleo

La definicion de la arquitectura de la RNA se realiza en
dos etapas: la definicion del nimero de neuronas de
entrada y salida esta condicionada al numerc de
parametros que gobiernan el asentamiento {propiedades
mecanicas, caracleristicas geométricas, procedimiento
constructivo, sobrecargas en superficie y heterogeneidad
del subsuelo), y el nimero de puntos en donde se desea
obtener el asentamiento, respectivamente; el numero de
nodos en la capa oculta se define durante el
entrenamiento de la red al ir incrementando el numero
hasta alcanzar la respuesta deseada.

En general, el nimero de variables de entrada suele estar
limitada por la base de datos que se tenga: es decir, en
ocasiones no se cuenta con el valor de todas los
parametros que gobternan el fendmeno, por lo gue la red
estard sesgada.

Otra variable en el modelado es la determinacién de la
funcion de transferencia a utilizar en cada nodo. Esto
también se define por prueba y error durante el
entrenamiente. Un buen punto de partida es considerar
funciones del tipo sigmoidal, las cuales aseguran la
convergencia del proceso.

3.4 Base de datos

La calidad de respuesta de una RNA depende
directamente de la calidad de la base de datos. No existe
estrategia alguna-para asegurar la respuesta adecuada de
una red cuando la base de datos es sesgada 0 no
representativa del fendémeno. Sin embargo, cuando se
tienen bases deficientes es posible completarlas mediante
datos obtenidos con modelos numéricos y analiticos.

Evaluar cuando una base de datos es o no deficiente es
una tarea dificil. Existen estrategias dingidas a la
evaluacion de coeficientes de autocorrelacion, correlacion
cruzada, prueba gamma y analisis frecuencial; sin
embargo, estas técnicas aun estdn en desarrolio.

4. EJEMPLO DE APLICACION

Las técnicas antes descritas se aplicaron a Jos tineles del
Drenaje Profundo de la ciudad de México en los tramos
Interceptor Central, Oriente Sur, Oriente, Centro-Centro
y Semiprofundo de lztapalapa, con el fin de evaluar su
grado de certidumbre y establecer un marco comparativo
entre las diferentes técnicas en el caso de los suelos
biandos del valle de México,



Los tuneles son de seccion circutar con didmetro variable
entre 4 y 6.28 m, ubicados entre las profundidades 12 y
27 m, y localizados en la Serie Arcillosa Superior. De

acuerdo con la zonificacién geotécnica del Reglamento ™

del Distrito Federal, los tineles se ubican en las zonas del
Lago v en algunos tramos cerca de la frontera con la zona
de 1ransicion, en donde las arcillas se encuentran
normalmente consolidadas o ligeramente
preconsolidadas.

Se contaron con un total de 38 casos que representan 10.8
km de tunel. Nueve de los casos se construyeron
utilizando un escudo con presién de aire comprimido en
el frente, los restantes con escudo de frenie presurizado
con ledos.

Las caracteristicas estratigraficas y geométricas, las
propiedades mecdnicas del subsuelo y el tipo ¥y
condiciones del procedimiento constructivo se obtuvieron
del trabajo realizado por Reyes (1997).

4.1 Base de datos
Consistié de los 38 casos antes mencionados en ‘donde se
tienen las siguientes propiedades geométricas, mecdnicas

y del procedimiento constructivo (tabla 1).

Tabla 1. Caracteristicas de la base de datos

Parametro Valor Valor Media | Desviacion
mimmo | méiximo Estandar
Radio del tinel 2 3.1 3 0.2
{m)
Prof dei tinel 12 27 21.8 3.07
(m)
Cohesion, (tm®) 1.7 6 3.2 1
Modulo de 75 560 186 130
rigidez a largo
plazo. (vm")
Médtﬂﬁ de 110 840 348 236
rigidez a corlo
plazo, (Ym*)
Prof, del NAF 1.25 13 3.4 2.5
(m)
Presion en el 5 21 12.7 4.9
frente (Ym?)
Factor de 26 7.8 4.7 1.5
Estabilidad
Velocidad de 1.3 15.8 73 4.2
avance (m/dia)

El factor de estabilidad se define como:

2 pf

— (3)
[

en donde p. es la presion vertical insitu, py la presion

aplicada en el frente de excavacién y ¢ es la cohesion del
suelo. Este cociente definido por Terzaghi (1943}, da

FE =

idea de la estabilidad de la excavacién, en donde valores
mayores de 5 indican condicion de riesgo.

Algunos pardmetros se consideraron constantes para
todos los casos de la base: el peso volumétrico de 1.3
vm’, la relacién de Poisson de 0.5, el coeficiente de
reposo de 0.5 v el espacio anular entre dovela v terreno
de 0.07 m.

En la fig 4 se observa una grafica matricial donde se
representan los diferentes parametros variables de la base
de datos, asi como su interretacion. La nomenclatura y las
unidades indicadas en dicha figura son; Asent:
asentamiento maximo (m), Prof: profundidad de! tinel,
G: modulo de rigidez a corto y largo plazo ('m’), NAF:
profundidad del nivel fredtico (m), pf: presion aplicada en
el frente de excavacién (¥m’), ue: convergencia del
revestimiento {m), FE: factor de estabilidad y velocidad:
la velocidad de avance del escudo (m/dia).

En la grifica matricial cada término en la diagonal
principal representa un pardmetro, mientras que los
elementos fuera de dicha diagonal son una representacion
grafica de la relacién entre parametros. Asi, un elemento
ubicado en la posicidn (1,3} 6 (3,1) muestra la relacion
entre el asentamiento maximo y la cohesion. Notese que
la matriz es simétrica. Obsérvese que para ¢l caso del
moédulo de rigidez, los valores de corto vy largo plazo
guardan una refacion lineal, no asi la relacion que existe
entre la cohesidn y el mddulo de rigidez, Llama la
atencién la relacion que guardan el FE respecto al
asentamiento o la convergencia (we}, la cual puede
modelarse con una relacion exponencial, asimismo,
ndtese que para valores menores de cinco existe poca
dispersién teniéndose una tendencia lineal, y para valores
mayores la dispersidn aumenta, lo cual da idea de la
importancia de la plastificacién alrededor del tanel. Otra
relacidn interesante es we versus asentamiento, la cual se
esperaria lmeal por lo antes comentado, pero se observa
una dispersion que indica que no solo el desplazamiento
en la perifena del tinel es el responsable del
asentamiento en superficie, como se menciona en la
introduccién del articulo.

Seguramente el lector, al estudiar detalladamente la
grafica matricial, obtendra informacion no comentada en
el pamrafo anterior, lo cual es valioso dado que la
graficacion matricial muestra ser una herramienta
necesaria para evaluar u obtener informacién sobre las
bases de datos, y a partir de ello realizar un modelado
adecuado del fenomeno a estudiar. Otra grafica matricial
importante es la que se construye con los parametros
normalizados adimensionales (por ejemplo, normalizar el
asentamniento respecto al radio del tinel). En este trabajo
no es posible presentar dichas grificas, pero se
recomienda al lector elaborarlas,

o
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Fig 4. Interrelacién entre los parametros variables en la base de datos

Por otra parte, la base de datos también contiene los
valores del asentamiento observado, tanto longitudinal
como transversaimente al gje del tanel. Aqui, los puntos
de referencia medidos en superficie se espaciaron en
promedio a cada 20 m.

Es importante comentar que la base de datos no contiene
algunos pardmetros necesarios para utilizar el método
semianalitico, como la resistencia evaluada con un
modelo hiperbdlico {ou) y el incremento de la retacion de
vacios en la zona plastificada (Ae), para lo cual se supuso
que Rf=0.85 y que el incremento vario entre 0.8 y 0.95.
4.2 Resultados

La RNA utilizada para la evaiuacién de los asentamientos
en superficie fue entrenada con 29 de los 38 datos
disponibles, dado que los restantes se utilizaron como
casos prueba de la red para definir su capacidad
predictiva. Se emplearon siete neuronas de entrada
(radio, cobertura, peso volumétrico, cohesion, modulo de

rigidez, presion en el frente y velocidad de avance) vy
siete neuronas de saiida correspondientes a los
asentarmientos  en  superficie  ubicados en  puntos
equiespaciados sobre una linea perpendicular al eje del
tanel.

Notese que las neuronas de entrada no corresponden a los
factores de mayor importancia ndicados en la grafica
matricial, lo cual es debido a que se considerd
conveniente emplear aquéllos que utiliza el modelo
analitico, para fines de comparacion.

El nimero de neuronas de la capa ocullta se obtuvo a
partir de un andlisis de estabilidad, en donde se varia el
numerc hasta obtener la mejor respuesta (fig 5). El
resultado obtenido fue una red con seis neuronas en la
capa oculta con un coeficiente de correlacion para los
datos de entrenamiento y prueba de 989 y 96 %,
respectivamente.



100
& 85 ,‘r\l
£ / ™
3 / S
3 / .
I3 L
8 W
v —+=Entrenamiento
Vi -w—Prueba
.
&5
0 1 2 1 4 5 [ 7 8 ]

No Mywronas capa ocuits

Fig 5. Andlisis de estabilidad de la RNA

En la fig 6 se muestran tres casos representativos del
andlisis comparativo entre las respucstas de los diferentes
criterios de andlisis. Obsérvese que todos ellos son
capaces de predecir aproximadamente et asentamiento
maximo que se ubica al centro de la griafica ¥
corresponde al punto ubicado sobre el eje del tunel. En
general, el criterio semiempirico emula de manera
eficiente la forma de la curva, subestimando el
asentamiento en los puntos lejanos del eje. La respuesta
del método analitico en general es suave presentando
dificultades en aproximar curvas de asentamiento
abruptas. Las RNA dieron las respuestas con mayor
precisién tanto en forma como en magnitud, asimismo
pudieron emular la asimetria de la curva de asentamientos
a pesar del bajo coeficiente de correlacion obtemdo
durante la etapa de prueba.

4.3 Andlisis paramétrico

Un resultado adicional de RNA es la importancia que las
variables de entrada tienen en la respuesta de la red, lo
cual puede ser un reflejo de la representatividad de la
base de datos en cuanto al fendomeno que se quiere
modelar. Para el caso particular de los tuneles estudiados,
el analisis paramétrico obtenido con RNA se indica en la
fig 7. Notese, que los factores de mayor influencia son la
cobertura, el peso volumétrico, 1a cohesidn y la velocidad
de avance, en menor grado la presién aplicada en el
frente y el modulo de rngidez y solamente en un
porcentaje bajo (3%), el radio del tinel. Los factores de
mayor importancia y uno de importancia media (los
primeros tres mencionados y ef quinto) son aquélios que
definen el factor de estabilidad, que sumados dan un
porcentaje del 66%, lo cual da idea de la imponancia que
el factor de estabilidad tiene en la generacion del
asentamiento. Este resultado concuerda con lo observado
en la grafica matricial. Asimismo, se obtiene que uno de
los pardmetros que los cnterios empiricos Y
semiempiricos no consideran, la velocidad de avance,
contribuye en un porcentaje alto {18%).

En el andlisis se obtiene que el porcentaje de
participacion del radio del tunel es despreciable; este

resultado es engafioso dado que la base de datos cuenta
con casos en donde el radio del tinel es casi constante. Es
de esperar que al considerar otros didmetros, el parametro
geométrico del tiinel tenga mayor relevancia.
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Fig 6. Comparacién entre los asentamientos
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5. CONCLUSIONES

Las conclusiones principales de este trabajo se enlistan a
continuacion.

* Se describen brevemente tres técnicas para determinar
el asentamiento en superiicie por tuneleo aplicables al
subsuelo arcilloso de la ciudad de México:
semiempirico, analitico y RNA. Las dos primeras son
de uso rutinario, mientras que la tercera se considera
como alternativa reciente.

* Se presenta la matriz de graficacion que es Gtil para el
andlisis de cualquier base de datos con fines de
aplicacion a las RNA; asi como una técnica para
realizar el andlisis paramétrico a partir de los valores
de los pesos de conexion entre neuronas

o Se comparan los resultados obtenidos mediante los
métodos semiempirico, analitico y RNA, con los
observados en distintos tramos del drenaje Profundo
de la ciudad de Meéxico, obteniéndose la mejor
aproximacién con las RNA.

¢ Todas ias técnicas de analisis descritas aproximan el
asentamiento superficial maximo. El método analiuco
muestra problemas en la aproximacion de la forma de
la curva de asentamiento sobre una seccién
transversal al eje del mmnel y el semiempirico
subvalora el asentamiento en puntos distantes al eje
del tanel.

* (on las RNA es posible emuiar la asimetria de la
curva de asentamientos superficiales transversal al eje
del tanel.

¢ El anilisis de sensibilidad efectuado con RNA indica
que los parametros de mayor relevancia en la
estimacidén del asentamiento son: la cobertura, el peso
volumétrico, la cohesion y la velocidad de avance, en
menor grado la presion aplicada en ei frenie vy el
modulo de rigidez y solamente en un porcentaje bajo
{3%), el radio del tinel. El valor de participacion del
radio del tinel debe considerarse mavor dado que en
la base de datos utilizada el valor es constante,
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ANEXO 1
Definicion de variables y parametros del método

semiempirico.’

i, = 9[0_0093 - 0.0027%}:(0,,0 S g

El-R
—O.IJ%
4 £, z
A, =011+ —
{ 100{l-R, ) D

' s
F =3261-¢ [“‘*"““J



1-R
c=0|1+ a¢ ( f)
I+e, 0.6,

x'=x/Aab); v'=ypial); a=n"
m=0.67+0.in;, =12+01in
donde,

x: Distancia horizontal que recorre el frente de

excavacion, para la cual se calcularé ¢l asentamiento

(fig ).

Distancia horizontal medida a parur del gje del tinel

(figl).

Es la distancia vertical referida al eje z (fig 1).

Diametro del ninel,

Profundidad del la clave del tanel.

o Esfuerzo hortzontal geoestatico.

o Resistencia Mohr-coulomb,

o, Resistencia asintduca evaluada con un modelo
hiperbdlico.

By

QToN

.y J
Deformacion de referencia, £, = 4

8, Desplazamiento inicial neto en la periferia del tinel
generado por la holgura entre revestimiento y
lerreno e inyeccién de contacto.

E;: Madulo de deformacion tangente inicial.

eo: Relacton de vacios inicial.

Ae: Incremento de la relacion de vacios,

., . . a
R Relacion de resistencias. R, = -

a-h

ANEXO2
Definicion de variables y parametros del método
analitico.

La expresién (2) puede escribirse de la siguiente manera:
A, = X[A"(x',y',z')+ {1- 2V)B"(x',y',z')]

en donde el valor de las funciones A y B™, para la
superficie (z=0), se calcula utilizando las figs A2t
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Fig A2,1. Estimacién de las funciones A y B”
{Alberro y Hernindez, 1988)

El valor de la relacion X depende de la generacion de
plastificacién alrededor del tinel y de la velocidad de
avance de la excavacidn.



a) Para una velocidad de avance de construccion lenta.
La resistencia y rigidez del suelo son a largo plazo.

D ! 2Ap
W[E{Pr"%F DU:I s (g, +4a,) sD02

X =

QSCD((JF+MP)_:_ 5t (ap+AaF)_>D/2

by Para una velocidad de avance de construccion rapida.
La reststencia y rigidez del suelo a corto plazo.

D’ 1 24
V= 4(H+D/2)I:E(p’_pf)+ Dpo} o o) 500

:;é—CD(ap+Aap): 50 (a,,vdap) >Di2

donde,

1+ 2k,

p,=y.h+ (H+D/2)~y i)

n

6G
—A
e o

3|P;‘P;|-4C
4c
-+

o
(aP+AaP)G :—2—- e

[9|p.-p,-1-sc] ¢
D 8 QGM
(ap+Aap)m=? e + De Ap,

Apg : Desplazamiento inducido por efectos constructivos
(holgura, inyeccion, etc), se considera positivo
cuando es contraccién

a,.Aa, : Radio plastico e incremento en el radio plastico

c¢: Cohesién en prueba triaxial no conschidada no
drenada

G,G..: Mddulo de ngidez del suelo a corto y largo plazo

Y, ¥ Peso volumétrico del suelo v del agua

Ky o Coeficiente de empuje de reposo del suelo

v: Relacion de Poisson

pr:  Presion aplicada en el frente de excavacion

h': Distancia vertical del gje del tinet al mivel freatico
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CLASIFICACION DE TERZAGHI PARA SUELOS (1946), Y
'MODIFICADO POR HEUER (1974)

Suelo Comportamiento Suelos tipicos

Duro El avance puede realizarse sin '
soporte
Se puede avanzar varios metros, Loess, arriba del NAF.
ya sea con procedimiento| Arcillas duras, margas,

Firme convencional o con maquinaria, y | arenas y gravas cementadas

el soporte definitivo debe
colocarse antes de que €l terreno
emplece a moverse

o cohesivaswcuando no estan
muy sobrecargadas

Graneo lento y rapido

El material empieza a
desprenderse del techo y las| Suelos residuales o arena
paredes del tdanel, por el poco fina. En arcillas

sobresfuerzo que existe en el
terreno y se produce falla fragil.
En un terreno ¢on graneo rapido
los desprendunientos se presentan
en minutos después de la
excavacion.

rigidas fisuradas el grado de
preconsolidacion regira el
tipo de graneo. Suelos con
cohesion aparente.

oy L
-

Suelo que empuja -

El tuneleo es facil si se controla
el empuje. En caso de no poder
colocar .de manera oportuna ei
soporte, serh necesario utilizar un
escudo y en ocasiones con aire

Terreno con baja resistencia
friccionante. El grado de
empuje que se inducira
dependera del grado de
sobrecarga. Ocurre en

(Squeezing) . comprimido. Aqui el material se| profundidades someras y
' " ..|extruye plasticamente hacia el|medias en arcilias suaves de
-; |tunel .gin .mostrar agrietamiento | consistencia media. Arcillas
- visible o pérdida de continuidad, duras y rigidas a gran
asimismo no se¢ incremente el cobertura pueden
contenido natural de agua. Las| comportarse como graneo
fallas son ductiles y plasticas. combinado con empujes
© " Materiales granulares sin
cohesion son  inestables a| .
pendientes mayores de su angulo | Maleriales secos y limpios.
Desmoronamiento |de reposo. Cuando este angulo se | Cohesion aparente en arena
. (Running) supera, los materiales fluyen] humeda o cementacion
como azucar granular. Si antes| débil en cualquier suelo
del flujo existe graneo, se dice granular
que €s desmoronamiento
cohesivo.
Flujo Es una mezcla de suelo y flujo de| Debajo del NAF en limos,
agua. arenas o gravas. Arcillas
, muy sensitivas y alteradas
Expansivo El terreno absorbe agua e Arcilla altamente’
| incrementa su volumen| preconsolidada con Ip>30,
lentamente con montmorilonita.




Tuble 6-3. Tunnel Behavior: Sands and Gravels

Designalion Degree of Tunnie! Behavior
Compactness
? Above Walet Table Below Water Table
Loose, N 5 10 | Cohesive Running Flowing
Very Fine Clean Sand
Dense, N » 30 | Fasi Raveling Flowing
Loose. N g 10, | Raptd Raveling Flowing
Fine Sand with Clay
Binder
Dense. N> 30 | Fum or Slowly Raveling | Slowly Raveling
Loose. N< 10 | Ramd Raveling Rapdly Raveling or
Flowing
Sand or Sandy Gravel
with Clay Binder
Dense, N» 30 | Firm Firm or Slow Raveling
Running ground Flowing condilrons
Uniform (G < 3) and combined with
Ioose (N < 10) extiemnely heavy
Sandy Gravel anc matertals wilh round discharge of waler
Medium o Coarse Sand grams run much more
freely than well graded
{Cu > 6) and dense
{N > 30) ones with
angular grains
(Terzaghi. 1977)
4 SIEVE #200 SIEVE
Sand
Sk o Clay
" Coarse ‘ Madim r Fire
« I
36 g
5 % \ q\ 3 P
: 5%\
£ 5 i _
| Approximate Ranges of ¢
5}
E 10 12 v = e — ) —— s —— ; A §... — 1
e N £ __ ]
0
s 1 001 0oos

1. Based on Dy size shown hor dense soll, Nb30,

above water table

frorn Tertaghi

{Procky ard YWhike, 1977)

2. Very loose solis (N<10} or rounded particies
gy behave 1 or 2 ciazses poorer,

J. Very arguin sands. bonds, or cememahon
« Miry behave 1 or 2 classes betier,

4 Behavior below water table may be howwng
and i § lunction of waler heed end
permasbiity and other Isctors

Fig. 4-2. Approximate ground behavior trends of dense silty sands above
waler table (Heuer and Virgens, 1987).
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Peck (1969) N~ @H;;,pq 5

Table 6-1. Tunne! Stability: Cohesive Souls

Stability Factor, Nt Tunnel Behavior
1 Stable
2-3 Small creep
4-5 Creeping, usually slow enough to

permit tunneling

6 May produce general shear failure
Clay Itkely to invade tail space too
quickly to handle -

(After Peck, 1963, and Phienwaja, 1987)

Table 6-2. Tunnel Stability: Silty Sands Above the Water Table

Stability Factor, Ny Tunnel Behavior
1/4-1/3 Firm
1/3-1/2 Slow Raveling

1/2-1 Raveling

(Heuer, 1994)
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300

] concrete + bolts
2.5 4— S
b concrete
- A Y
2, 20 -t —— Individual support ____I
- 11 | | === Combined support ;\
& i
L5 - —
: |
£ ]
'g o Ll— shotcrete + bolts . ___i
u <7 v
= 1 shotcrete i
J 1
05 1/ stuel sets + boits bolts 7 :
0.0 f=mm e b N
0 2 4 6 8 10
Redhl Displacement of the wall, u, [mm]
Individual support systems
Support type ps IMPa] K, [MPa/m] ™% [m]
Shatcrete (1 = 30 mm) 0.9 0984 % 107 0.90 x 10~}
Concrete & = 73 mm) 2.3 2893 < 107 087 x to~3
Steel wets (127 x 76) 0.23 0.261 x 10°  0.95 x 1073
Bolts (19 mm dlameter) 0.32 0050 x 10" 6.36 x 1073
Combined swpport systems
Support type ps (MPu} K, [MPa/m) uf'er fmi
Shotcrete + Bolts 0.93 1034 x 10 0.90 x 10~}
Concrete + Bolts - 257 2043 % 100 0.87 x 1073

Steel sets + Bolts 0.30 Ml x 100 0951073

Mechanical and geometrical properties comsidered lor the supponsi} Sholcrete, 0. =
30 MPa, E; = 30 x 10° MPs, v = 0.25, 1, = 30 mm. ii) Concrets, occ = 35 MPa,
Ec = 35 % 10° MPa, v = 0.2, 1, = 75 mm. #if) Blocked sieel seis, B = 76 mm,
D= 127mm, Ay = 170 x 1073 m2, 1, = 4.76 x 10-8 m?, E; = 210 x 10° MPa,
Oye = 150 MPa,§ = t m, @ = /10 rad (10 blocks).7g = 75 mm, E, = 10 x 10°
MPa. iii) Ungrotited bolts,dy = 19 mm, [ = 2 m, Ty; = 0.1 MN, Q = 0.03 m/MN,

Ey = 210 x 107 MPa, 5¢ = 0.63 m (10 bols),5; = 0.50 m.

Figure 12: Support Characteristic Curves for different support systems applied to a
tunnel of radius R = | m.

0
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Anélisis de interaccién Medio-Revestimiento

1. Geometria del tanel

D =16 Diametro exterior del tunel, m

H -30 Profundida de la clave del tine!, m

Ho - H. D Profundidad del eje del tinel, m Ho=38 m
qg =2 : Carga superficial, ton/m?

Nota' Se considera que el tinel s circular y que los esfuerzos vertical y horizontal son iguales

2. Propiedades mecanicas .

c -5 Cohesién del material, t/m?2

$ =50 Angulo de friccién interma, grados $ j’;
0

y =18 Peso volumétnco, tV/m?

E -10000 Médulo de elasticidad del medio alrededor del tunel, /m?
El .= 10000 Médulo de elasticidad para el 'prisma del frente, /m?
v =03 Relacion de Poisson

pf -0 Presion aplicada en el frente de excavacion, ¥m?

3. Andligis de interapcidn suelo-revestimiento

3.1 Curva de respuesta del medio circundante

Se requiere definir las coordenadas de los puntos O, L y F de la curva de respuesta de! suslo

circundante {(origen, limite elastico y limite de aftojamiento respectivaments) a partir de la ecs 2.21
a 2.25 segun ref 1.

- Punto O (Condicién geoestéica). po :yHo p, =684 tonfm?

uO-O.O m

- Punto L (Frontera dal intervalo eléstico).

Pal, *Pg (! -sin(d)) - ccos(¢) P, =12.789 ton/m?
D

Up =IPo-Pary(l- ")25

UL=0058 m
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- Punto F {empieza a desarro[‘lg_rsg: [a,_,.z‘oqa.,q.g af}qjg_nﬂgniqb(-_

Tramo plastico de |a curva Rp.vs.pa

p, floorip, : floorip, 1+ dela.0 ton/m?
1 s 4y
D LT : 2osmd )
Rp.pgr < (1 sm(¢)) i
2 T‘

floor p | | .
delia - al, w0
10
T - € T =43 195 ton/m?
tan{ ¢)

Correccién de la curva Rp.vs.pa. Por efecto del matenal plastificado que gravita en la clave

L ; . Dj
Pac{Pai "PatYiRppgi- PR
Pa Rp:Pa) PaciPa)...
o o) o]
110 8 HIB.154; 110966
96  :!18258) {9879
s Thsan) (ssed]
72 (185033 7743 E
6 iseds 67 | C
148 {88151 5681
136 1901 (469
124 19.243' (3743 i
T2 ilosai] 2853
17 105 10 15;{9 904, | 2.057]

_ Py @S la presidn corregida, tim?

abptemyn

.~
[N W N .,4‘.\.‘._: -

pa
pac

Radio Plastico (Rpp, m

De la gréafica anterior se observa que &l maximo radio pléstico generado antes de |a falla es de
Rp=9.9 m, y considerando que e! radio del tunel es de R=8 m, el mé&ximo espesor de la zona

pléstica generada seré de Rp-R=1.9 m.

Calculo de la curva ui.vs pac
R

N
Aipy: '-'Z—EWHJO

i'.l.)
AL

lRmpa
- Tisin{¢)--- -

i2

i
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Pa  _ PacPa "iPa -
12, © 12063 0.058.
108 10966 0059 2
96 9879  0.061 g
84 8804 0063 K
72 7.743 . 0.065 i N\ : _
6 67 0067 3 s : : :
4.8 S681 0069 7 ’ o
36 469t 0072 = 3
24 3743 007 : | i :\
13 2853 008] | P
2105 10 ° 2057 0087 o3 D058 0066 s 0173 R o

Deformacion radial, m
== pac (curva corregida)
== pa(curva sin cotregsr)

Obteniendo el minimo de la grafica anterior, se tienen las coordenadas del punto F, s decrr,

P w206 tor/m2 -
up:s 0.087 m

Con los anteriores datos se construye la gréfica de respuesta del medio.

_:::1.2 3 PP, ul-.=O
PR=PaL urEu
PP af upSu g
Kir
*“ P] u]
et 684 0
i 12 789 0 058
PR 206 0087
i 4n
; 7
1313 ri
' INTERVALO PLASTICO
0

{+ 0o 0.4 [131.:] U4 ﬂ 1

Deformuction tedial. m

Z,
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3.2 Curva de respuesta del revestimiento
Para realizar su célculo es necesario llevar a cabo las siguientes etapas:

- Céleulo de la curva de respuesta del cilindro del frente
- Céiculo de la deformacién radial de la periferia def suelo antes de instalar
el revestimiento (u,,)

- Célcuto de la curva de respuesta del revestimiento

a). Q' Alculo de la curva de respuesta de) cilindro de! frentg. Se involucran las siguientes etapas:

h Calcular la capacidad de carga del prisma triangular del frente (q)

Kp::wl(0.25'u g-) Cosficiente de empuije pasivo de Rankine Kp =7 549
1 tn ¢)2 .
Kfr= -——S—(—" Factor de friccion Kf=026

lde sm(d))2

geide JKp —7:1-)-_4. pf-Kf Capacidad de carga del prisma frontal, q =32 307 t/m?
B para c=5 ¥Ym2

Nota' |a constante 3 4 se debe # que no existe extruccién del material del frente (3 4<ctte<8)

ii) Calcular el valor de la abscisa u,,, que representa |a deformabilidad del cilindro de sueio sujeto
8 una presitn igual a |a gecestitica:

(1=v)pyD
u cv‘-: p—— uCO =0.038 m

iii) Dibujar la curva de respuesta del cilindro del frente.

HO —

T = 2
. po =684 t/m

R Y "' = 2
ey e e q=323Q7 t/m

FTTY IR . } —+ : 4

12 [ e a——————— |

: i ' f ! : ! I
|-~ /S ]
16 . : : . : .

i i
AR S

mivm2)

|

%

t

0 \ } [ 4
0 Bos U0l 002 0023 0019 B35 U 0046 0052 0058

. ur(m}

e
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b} Calculo de la deformacién radial de ta periferia del tunel antes de la colocacitri dal revestimiento
{u,). Se realiza sobreponiendo las gréficas de la respuesta del suelo y la del cilindro del frente;-

definiéndose con esto el punto de intarseccion () y posteriormente se obtiene la deformacién

inicial.
80 ‘ - ,
: , . .
7 ‘= ‘ ; [ De la gréafica se obliene
¥ N S el Ty el punto de interseccién
o j ’- — de las dos curvas (i), que
T ' : es la defromacion u,,; es
= hl N
g " 1 decir:
AT :
3 ' -
5 i uloz-0038 m
5 ;
z S
i
= 24 —
It :
8} :
7

1
- ,' i .‘
n D S~
1) o0l nn2  oax Qo ous 0w nn? 0o 009 0l

Delormacion radial. m

s -
Nota Para un componamiento eldstico-hneal del material alrededor del tinel u,>u /3, por tanto UisLi® -l:-
UL = 0019 | ydebers cumplirse que u <u, 3
¢) Célculo de 1a curv respuesta del revestimiento En este caso se considerara un
revestimiente formado de concreto lanzado con las siguientes caracteristicas.
f 122000 Resistencia a la compresion simple del concreto, t/m?
f i 2
E (gt ® 100000 l £ Modulo de elasticidad del concreto, t/m
10 .
- . 2
E onc = 1414107 tUm
' conct®O 3 Relacion de Poisson del concreto
t201.0.15 03 Espesor dsl revestimiento, m
D . .
r :2-5- r=8 Radio del tanel, m
E E2 {r t)I] .
conc L= '"= Mddulo de elasticidad de la estructura

E(th=
r l TH
(, 4 gond) [(, 2% cond P ,_1)2] de soporie (cilindro de concreto), ¥m?

/e
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-

2
t E(1) tm 10 ' ! '
4

0 . 196510 ] 6107

— T

015 296510

02 3977.10" ‘ Edveo’

025 = T4
03 e .5_'.0.4 210t

-— 603610

—_—— . OU.I 015 0.2 u23 3

El aesplazamiento radial del revestimiento, es decir, su curva de respuesta, se calcula utilizando
la presion méxima aplicada (en este caso la presién geoestatica, yHo), segun la siguiente
ecuacion {ec. 2.29, ref 1), considerando que ko=0.8 (limos arenosos):

kot 06
() = — Sl Y il LD LN (L °°"°)-r+ Po
4tE one E (1) E
t U rmax(t) =
ot 9_!‘;8 Considerando un espesor de revestimiento de concreto lanzado
01s 0.135 de t=0.25 m, se tiene que el desplazamiento maximo es;
0.2 0128

025 0128 TP Umaxt 0125 M
‘03 0122 rmax

Con las coordenadas y HO ¥ uya, S€ dibuja el punto R y la recta OR, partiendo de ia ordenada
u,,, que representa ia curva de respuesia del revestimiento (ver siguiente figura):

u

rmax Po
“r"oo"4 v+ U rmax Pr(.“r)‘ Uy -
¥ rmax
p. =684 UmM? Curva de respucsta del revestumiento
0 80
o — -
o ! ] = +=025WM
| | ' |
! . | . 1
t | ' | 77 £ =200 Kglw
4 aMn IL , J‘ &
- ::. an b |
£ l 4
32 1
24
16 !
g | !
| !
0y 00 U os 012 D16 0.2
: u.m
Wie=0.038wm

3
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La capacidad de carga de! revestimiento, y el correspondienie factor de seguridad para un esfuerzo
actuante igual al geoestatico, se calculan con las siguientes expresiones: .

2 P (t)
r t scmax
Pecmaxt) 05f 1. U ; ) FS oo(t) -
f Po
' p s-cmax( ‘) FS TCV( t) . ) d
01 24844 0363 Aqui se gprec:a que solamente un espesor de
0.15 37148 0.543 revestmiento de t=0.3 m, o mayor, soporta la
’ : : presion geosstatica.
- 02 49375 0712
0.25 '61,523 0 899
0.3 73594 1076 61 523

P sc0.25

3.3 Interaccién suelo-revestimiento y céiculo de la prasién de diseflo del revestimento,

Scobreponiendo a curva de respuesta del susio con la de! revestimiento, se obtiene el punto de
interseccin entre elias, el cual define la presion de trabajo dei revestimiento y la deformacion total

en la periferia de le excavacion,

CURVA DE INTERACCION SUELO-REVESTIMIENTO

hiF]
\ ‘v-r"'vﬁ-) )
‘ iH=2Om 3 |
ry A e L NexstMES L
P Zep At : -b{u-{‘.t_‘i-ssp'n A At
), =68 ‘
- S S— Mgy (E70-251) = 615U
1 ! ' fofe ' i 1
' [«STITY calm&\’m*hcn ! ‘ '
. N Seb-melo~ -
E “ T Givacatoctaistes ™ I
P, del prema &k { enle 4 65 - 5
o i1 —_— - ——— e e e e s e s - .- = — v
: ; : ‘ Fomest = 115
EREETY S ! e e = e
£ Cowa catactevsdica
1 - R OO S
dd .lEWS{'.I wreutp j
o (tzqgg—m).-—ﬁ.—--ﬂ__.._ ——
ﬂ:ll.bih.l . — A—‘--——-—-— —-5—;x-
Sy et e e e
' ; i ! . ;! i
! /2N ',
o O 111H Ul).“u 14 G No7s {r iy 01t 12 i 14 uts 017 018
=04 =6.¢5¢
0 " d, Deformacion mdial, m
W, =0c.058m + 2em
Wi -Ujp= O.58 ~0.038z B,02Mm = 2um x
. # \ 7
Lomév%guda hcnjca\l\ =4wm |" \' .
1
\ Y
7
£; = W5 tm?
¥5 = 5.3

PERTERIA DEL TGﬂEl
74

REVESTI M N0
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“EST PROCEDURES

CERCHAR ABRASIVITY INDEX (CAl)

1. PURPOSE

This test is a combined measure of rock abrasivity and strength, for
determining cutter wear rate and costs. Actual cutter wear data from field
projects allows the CAI to be related directly to expected linear feet of cutter
travel, which, when combined with current cutter prices and cutterhead
geometry, allows projection of cutter costs per rock volume or linear foot of
tunnel.

This test is performed on freshly broken rock surfaces, free of
weathering effects. The remaining pieces from indirect (Brazilian) tension tests
are used for this purpose. If no Brazilian test was done on sample, any piece of
rock sample available can be used for this test.

2. SAMPLE PREPARATION

3. TESTING

No particular sample preparation is required for this test. In the case
where left over of Brazilian test is not available and other pieces are to be used,,
a fresh rock surface must be exposed by breaking the edges with a hammer.

The rock sample is fixed in a holder with the fresh surface facing
upward. The sample is held by a vice and secured in place using a layer of
wood between the sample and the jaws. A conical 90° hardened steel pin,
fastened in a 5 Ibs (7.5 kg) head (dead weight), is set carefully on the rock
surface and drawn 0.4 in. (1 cm) across it in 1 second. This is repeated for a
total of five pins.

The tips of the pins then are examined under a reticular microscope and
two perpendicular diameters of the resulting wear flat are recorded for each
pin. Coating the pin tips with machinist’s blue dye prior to testing makes the
wear flat more visible. A total of 10 measurements are taken and recorded on
the test sheet.

Earth Mechanics Institute, Colorado School of Mines

Pa'ge 1=
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Figure 1. Photograph o_f Microscope for Observing Pin Tip Flatness.

4. CALCULATION AND DATA REDUCTION

The Cerchar abrasivity index (CAI) then is calculated by:

10
CAI =0.0254 ) d,

i=l

Where: d, pin diameter (in.)

The lower the CAl, less abrasive the rock is for cutting tools. A CAIl of 1 is low

abrasivity, while 6 is extremely abrasive.

4

Earth Mechanics institute, Colorado School of Mines

Page 2
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NCH PENETRATION TEST

1. PURPOSE

In this test, a standard conical indentor is pressed into a rock sample that has been
cast in a confining steel as shown in schematic drawing. The load and
displacement of the indentor are recorded with computer system. The slope of the
force-penetration curve has been related to the mechanical cut-ability of the rock,
i.e., the energy needed fro efficient chipping. This test also provides a E]ualitative
measure of rock brittleness/porosity.

Applied Load

Casting material

Tesing Machines
Upper Piatin

R SSTS T T TRSS
0:0‘0,0:0‘0’::0:0’0’.’0’0:-'
folela %@o 23
R SRS

.u_;‘.

X

NN QK
NN
\/\<\/<\§- &

Lower Platin

‘ l Steel Ring

Schematic drawing of punch penetration test.

2. EQUIPMENT

1. Rock saw
2. Caliper with 0.001 inch accuracy

3. Steel ring for casting the specimen ’7

£arth Mechanics Institute, Colorado School of Mines \ Page 3
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4.
5.
6.

Hydrostone used as casting matenal

Standard indentor and the support plate

Lathe for machining of the casts

Servo controlled Hydraulic press, 600 kips MTS Rock Testing Machine

Computer and Data Acquisition system ( Integrated into the MTS control
system ).

3. PROCEDURES

‘3.1 Sample Preparation

1.

Record all pertinent information and measurements of core sample on the test
sheet. This should include general rock and project information.

Log core sample to indicate the position, orientation, and condition of existing
joints, fractures, bedding/foliation, inclusions or any other defects.

3. Cut the samples to a length of 1.0 to 1.5 times the diameter. The L/D ratio
of 1 : 1 (orupto 1.5: 1) must be met where possible. No sample with L/D
below 1.0 shall be tested. ’

Measure diameter and length of the sample and record it on.the test sheet.

Use a plastic sheet to cover the table and place the specimen face down, with
the flat surface on the plastic sheet. Place the casting ring over the specimen
and resting on the plastic sheet.

Prepare the casting material by mixing hydrostone with water at a proper ratio.

Cast the specimen in the steel ring by pouring the mixture evenly and gently
around the specimen. Vibrate the mix with a spatula from time to time to
make sure the air bubbles are removed and the mixture fully surrounds the
sample. Avoid leaving any voids in the cast. Fill the stee] ring with the
mixture until it is fully covered.

Alr dry the cast for at least 24 hours prior to testing.

Machine the bottom of the cast on the lathe to remove the extra hydrostone and

create a flat surface. Continue machining until a fresh uniform surface is

exposed on the bottom of the steel casting ring.

'8

Eanth Mechanics Institute, Colorado School of Mines

Page 4
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ey

Figure 2, Photograph of Rock Sample on Punch Penetration Test Fixture.

3.2. Punch/ Indentation Test

1. Place and secure the sample on the lower platen of the loading machine. The
sample must be placed in such a2 way that the indentor is more or less at the
center of the specimen.

2. Close the shield doors on the test machine 10 protect the operator from flying
pieces of rock in case of violent failure.

3. Tum on the machine, the hydraulic pumps, and the computer contro! system.
Run configuration for the 600 kip machine. Raise the lower platen until the
surface of the sample is within a few tenth of an inch from the tip of the
indentor.

4. Open and run the punch test template. Open a new data file with the same
name as the core ID. Reset the displacement and start loading. Machine will
raise the cast til] it touches the indentor and then continues loading the sample

Earth Mechanics Institute, Colorado School of Mines ' Page 5
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under a controlled displacement rate of 0.001 inches per second. Data s
collected automatically and stored in the data file.

Continue testing until a penetration of 0.25 inches is reached. At the
completion of the testing the machine will automatically retreat the lower
platen to its original position.

Remove the sample from the machine. Close and back up the data file. Make
a sketch of the failure surface on the test sheet, and photograph the sample with
the ID. Card ( if required ).

4. DATA REDUCTION

Use the Punch penetration program to reduce data. Run the Excel file and select
the data file. Select the origin and the program will estimate and plot the following

siopes:
I
2.
3.

4.

45 degree slope
Average slope ( average of slope of a floating point )
Peak slope ( from origin to peak load )

Energy slope ( area under the curve )

Record the results in the summary sheet.

20
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CAPITULO 9 ‘ ;

TUNELES

Los taneles, aparte las galerias de mina, son esencialmentc un elemento
de transporte. FEn cl campo, en lugar de cjecutar cortes profundos, sc utilizan
frecuentemente los tuncles para hacer pasar la linea bajo un obsticulo natu-
ral, como una colina o sterra. En las ciudades hay tuneles para los ferro-
carriles y carrcteras subterrdncas, ya que, por la complejidad de los proble-
mas. de trafico, éstos no pucden construirse en la superficie. Incluso, a veces,
son subterrdneas calles o partes de calles. Ademds de pasajeros y carga, los
tineles pueden transportar también fluidos. Por ejemplo, hay tineles para
abastecimiento de aguas y alcantarillado y tuneles utilizados en la produccién
de ecnergia eléctrica. Hay tineles submarinos (construidos bajo el agua) que
remplazan puentes, como el tinel del Hudson y el de Lincoln, en la ciudad.
de Nueva York. Otra forma de construcciones subterrdneas que utiliza mu-
chas de las técnicas de construccion de tuneles, aunque técnicamentc no clasi-
ficadas como tancles, es la construccion de cdmaras y pasadizos subterrincos
§ 13-17).

CLASIFICACION Y NOMENCLATURA DE LOS TUNELES

9-1. Clasificacion técnica. Los tuneles se pueden construir, o «perforary,
a través de una masa de roca o ticrra por los métodos utilizados en minerfa,
incluyendo los explosivos. Esto puede hacerse con aire normal o utilizando
el aire comprimido. Algunas veces se pueden llevar a cabo los trabajos de
perforacidon en terrenos blandos, como arenas sueltas, aplicando la congela-
cion artificial o la estabilizacion quimica del terreno. Si el perforar con frente
abierto se hace excesivamente dificil o antieconémico, se puede utilizar el
método de escudo (§ 9-18). La figura 9-1 representa un caso de perforacion
con frente abierto en arcillas plasticas. La arcilla se desliza en el tinel y pro-
duce un ascntamiento en la superficie, con lo que pone en peligro las cons-
trucciones vecinas (B en la figura 9-1). En tales casos, e¢s aconsejable, en
general, cambiar ‘el frente abierto por el método de escudo.
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Con ' revestimiento escaso y terreno blando, se puede construir el tinel
por el método de excavacion y recubrimiento. En este caso se ¢xcavda una
trinchera abierta, se construye la seccidn del tinel (de hormigdn, acero o
madera} y entonces se cubre o rellena.

n

(LLEX «El District Railway», que constituye

goponoa T o =
. practicamente una parte del metro de

Superdicie del ferrena .
e & [oongs Londres, el metro de Toronto y parte del
PE :
-~ T-\m\".\\c& ’, de Buenos Aires se construyeron de esta
\! -

‘/// C°lc0f°,/ forma. En algunos casos, con escaso re-
- 247 7 T vestimiento, la superficie del terreno pue-
- de estar sumergida: entonces el tdnel se

A

Caso en que la perforacion
inadecuada,

puede construir utilizando ataguias o com-
partimientos estancos (§ 14-5) y luego cu-
brirlo ¥ rellenarle, En condiciones subte-
rrineas particularmente criticas, se hunden cajones verticales de aire compri-
mido y €] tinel se construye por tramos cortos.

Fig. 9-1.
con frente abierto resulta

9-2. Terminelogia. Los términos utilizados para fos tdineles los tomaron
(los ingenieros civiles) originalmente de la practica de la minerfa. En el
cursa del tiempo, se ha modificado el significado de algunos de estos términos.
En este capitulo exponemos los términos utilizados para los tuneles, tal como
se usan realmente en ingenieria civil y geologia. Sin embargo, hay cierta
diferencia entre la terminologia en estos dos campos. Para el ingeniero, un
depdsilo consolidado es uno que llega al equilibrio bajo la accién de determi-
nadas fuerzas, por ejemplo, arcilla consolidada. Para un geblogo, una arcilla
estd consolidada solamente cuando se ha convertido en pizarra o argilita, es
decir, generalmente en una roca dura. Para el ingeniero, recnbrimiento de
un tinel o de una construccion enterrada es cualquiera v todos los materiales
que recubren el tdnel, sin tener en cuenta si estos materiales estdn o no
consolidados. Para el gedlogo, el término recubrimiento implica material no
consohdado o, sobre todo, suelo (Fig. 9-2).

Un ninel es una excavacion horizontal o casi horizontal, abierta a la super-
ficie del terreno por sus dos extremos. Cuando una excavacidn se hace en
direccién vertical o proxima a la vertical v estd abierta solamente (a la super-
ficie deb terreno) por su extremo superior se denomina poro Una galerfa es
semejante a un tinel, exceplo en que estd abicrta solamente por un cxtremo
El término chimenea o trancada algunas veces se utiliza como un nombre
que indica una excavacidn inclinada realizada desde ¢! tdnel principal o

galeria, en direccién ascendente, generalmente con objeto de explorar:_ el te-:

rreno. En Norteamérica se utiliza con este significado la palabra stope. que
también se emplea como un término descriptivo para indicar que durante la
perforacién de un tanel la roca del techo se desprende (Fig. 9-2).

-
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Hay cuatro términos que se usan corrientemente para describir 1a situa-

" cién de las distintas partes de la seccién de un tinel (Fig. 9-25). Hay el suelo

o piso. En la parte inferior de la seccién, Ja ademe quc se emple:d, a veces,
en lugar de un arco, se denomina solera. La parte alta de la galeria se llama
techo o cielo. Las paredes del tinel se denominan hastiales y la linea de
arranque de Ja boveda es la linea a partir de la cual Jas hastiales se curvan

Socavinde
/nvestigacion

~ Pozo

- Recubrimienta
» .

I
" Terreno
nestable

Techo
{inea de arrangue

g fa boveda

-~ Hastiales

Frso
. (5
Fic. 9-2. Terminclogia del tinel.

1
para formar la boveda. En un tinel circular esta linea se sitia arbitraria-
mente. Los registros geologicos de tineles se dibujan en proyecciones horizon-
tales del techo y hastiales del tanel y a veces en Ja del piso.

9.3, Terreno. EIl material a través del cual se perfora un tinel se llama
terreno vy las materias extraidas de €l escombros. Los terrenos son blandos
(suelos} y duros (rocas).

Terminologia de los terrenos blandos. En el terreno descornprles_!o: se
desprenden de las superficies expuestas trozos de algln tamafio 0 laminillas.
Este proceso puede comenzar al poco tiempo de quedar el terreno en expo-
sicion, sobre todo bajo el agua. O, en algunos casos, puede ser Jenlo y nece-
sitar un tiempo considerable para comenzar. Los ferrenos corredizos estdn
formados generalmente por gravas o arcnas gruesas limpias y sueltas. Las
arenas de grano medio o fino pueden también ser corredizas si estdn sufi-
cientemente secas. Los terrenos fluyentes son suelos empapados que fluyen

_ como un liquido viscoso y tienden a entrar en el tine! por cualquier abertura

del revestimiento. Los terrenos pastosos tienen un contenido menor de agua
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que los anteriores. Fluyen en forma pldstica, es decir, sin fracturas, en el
tinel y tienden frecuentemente a levantar, o a bufar ‘el piso del mismo,
El terreno turgente tiende también a penctrar en el tinel, estando asociado
su movimiento a un aumento considerable de volumen y de humedad (§ 4-6).

Termirologia de los terrenos duros. Se utiliza un gran nimero de térmi-
nos descrintivos. El terreno que permite el avance de la galeria sin entibacién
se llama ferrenc firme. Otros términos utilizados son: roca estratificada, mo-
deradamente fracturada, de fractura en bloque y fisurada, roca quebrada o
astillada y otros. Se puede presumir que las rocas pueden hincharse o fluir
como sucede en los terrenos blandos, por lo que también deben considerarse

aquf los terrenos pastosos y turgentes,

SOSTENIMIENTO DEL RECUBRIMIENTO

9-4. Entibacion. Los tineles en roca firme pueden construirse sin revestir.
El revestimiento, si se construye, sucle ser de hormigdn armado o sin armar.,
Durante la construccidn de un tanel que debe revestirse el terreno en su interior
debe fortificarse con madera, acero, o anclajes para sostener el techo {§ 9-5).
LLa entibacidn de madera o acero puede recuperarse antes de construir el
revestimiento, o dejarse en el interior o detrds de dste. I.a entibacién de ma-

dera suele estar constituida por bastido-
ﬁavmﬁa) /ﬂonfemafméaﬂm res 0 cuadros, construidos con gruesos
;/ Z. 1/'/ maderos redondos (rollizos) o cuadrados

AT TV, mutozin  (como de 8 X 86 12 X 12 pulgadas) co-
Ernapun}a}é E—) //, Puntal locadas a intervalos variables de 2 a 5
Putale 7 L2 pederechs 0 mis piés. Los términos montera o tra-
pre devecho i L] f.,_ Forro banca, pie derecho, puntal y solera que-

=1 7 dan explicados en la figura 9-3. Detrds

R e A e Solera

de los cuadros se colocan tablones para
formar el forro. El fremte (cara frontal
del extremo) de una galeria (Fig. 9-3)
sc protege de los desprendimientos con
un forro de tablones que se suele Hamar escudo. Este estd sostenido por uno
o varios fravesafios. mantenido cada uno por upa tormapunta. o puntusl incli-
nado apovado en el suelo. El término estemple se aplica generalmente a un
miembro de un cuadro que soporta una fuerza horizontal. En este sentido son
estemples la tirabanca y Ia solera.

Antiguantente todos los tineles en América y Europa se construian con
entibacion de madera; sin embargo, el acero se ha convertido en casi el vnico
material empleado en la entibacién, en la moderna construccién de tuneles

FiG. 9-3. Cuadro de escudo en una
galeria en terreno blando ¥ seco.

\v en América, tanto en los de transporte rodado como en los de abastecimiento

TUNELES 415

de agua. Los cuadros de madera se pueden utilizar temporalmente hasta que
se coloquen los de acero. Los cuadros de entibacion de acero pueden ser de
los cinco tipos siguientes: cuaderna continua (Fig. 9-4a); cuaderna y pies
derechos (Fig. 9-4b); cuaderna y longarina (Fig. 9-4¢); cuaderna, longarina y

/Cc;m
Y >

[ |

Cuaderna
continua L Puntalas —
i i
{0} .

adema

Langarina A .~ {ongarina
a’ob;e £

"") plana

11

Cuaderna
 — Longarings ——___ 5}
1 ~
Ay —

) fineadearranque

de fa boveda - Puntales —__ :

Cuaderna
crreufar (o)

Punta)
(W Estemple 1)
" /mvemdo ‘!
JAE S
lel 77 (F) “

F1G. 9-4, Tipos de entibacion de acero (De Proctor and White. )

pies derechos (Fig 9-4d); cuaderna circular (Fig. 9-4¢), v cuaderna continua
con arco invertido (Fig. 9-4f). En la figura 9-4 lz cuaderna, pies derechos y ¢l
arco invertido son elementos que forman un cuadro. Las longarinas sirven de
base de las cuadernas; a su ver, dcben colocarse en terreno firme o roca
sélida. Los cuadros de acero pueden. colocarse unos juato a otros o bicn
separados entre si pocos o varios pies. La separacion depende de las condi-
ciones en que se encuentre ka roca v, en algunos casos, de Jas exigencias de
seguridad si se pueden esperar hundimientos del techo.
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9.5. Anclajes en el teche. '™*  En el método de techo suspendido, éste se

sujeta por medio de anclajes a un estrato firme situado a cierta altura sobre
las galerias. Al mismo tiempo que mantienen juntos el techo y el estrato firme,
los anclajes evitan el deslizamiento mutuo producido por la excavacidén. Para

A
I A )~/

P —

linea d¢ arrangue
| delaboveds

Areaisca dura

Fi16. 9-5. Instalacién tipica de anclajes en el techo.

cllo se dan unos barrenos en el techo de la galeria (Figs. 9-2b y 9-5), se intro-
ducen en ellos unos tornillos especiales con una cufa en su extremo {detalle
en la figura 9-6) y se golpea su extremo exterior con un martillo. Se coloca
una pletina de acero en su extremo exterior, al que se atornilla una tuerca
hexagonal que se aprieta contra la pletina (se aprieta ligeramente para colo-
carlo en posicién). Se aprieta fuertemen-
te la tuerca y se introduce en la roca
con un aprietatuercas neumdtico de per-
cusion. El extremo interior del anclaje
se abre, a causa de la accién de la cuna,
v asi se desarrolla una alta friccidn en-
tre el anclaje v la roca. El techo queda
de esta forma suspendido y se evita que
se desprenda. Ademas, los anclajes en-
lazan entre si los estratos horizontales
o casi horizontales sobre el techo de la
galeria formando una «vign de roca».
Los anclajes mantienen juntos los estra-
tos, evitan el deslizamiento v permiten
incluso la accién de béveda de la viga
de roca. El méiodo es eficaz en rocas
hojosas ¢ en placas como las pizarras, algunas areniscas y el carbén. Con
rocas tableadas o con fractura en bloques, los anclajes sujetan las placas o
bloques a los estratos firmes superiores a ellos. Las pizarras blandas, arenis-
cas friables blandas v terrenos semejantes no proporcionan anclajes apro-

Cumade Va'™x 33 6"

Ranura Y& x 624"

>

~ Jusrca fifeleada

Fig. 9-6. Detalle de un anclaje tipico

-
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piados. En rocas muy tableadas, se coloca transversalmente al techo de la
galeria un perfil de acero en U de peso ligero y los anclajes se pasan a tra-
vés de él.

FEl didmetro normal de los anclajes empleados en este método es de 3/4
de pulgada o mayor. Los anclajes de Jidmetros inferiores pueden no tener
suficiente resistencia para poderse clavar. S2 pueden emplear los anclajes para
reforzar la entibacién normal de acero. ea rocas muy fracturadas, terrenos
pastosos o con propiedades semejantes. sobre todo en grandes tineles para
trafico rodado. El coste de los anclajes es, en general, menor que el de la
entibacidn corriente; sin embargo, la diferencia varia con las condiciones del
terreno, precio de Ja mano de obra y situacidn geogrifica.

Algunas de las ventajas de los anclajes son las siguientes: 1) Se puede
fortificar el techo irmediatamente adyacente al frente de avance: 2) la ventila-
cion del tinel es mejor, puesto que la corriente de aire no se ve frenada por
los cuadros como con entibacion normal; 3) las explosiones v el trifico no
desalojan los anclajes tan facilmente como los cuadros de entibacién, y
4) aumenta ¢l espacio libre en la seccidn del tunel.

Es interesante hacer notar que el empleo de anclajes en el techo permite a veces
la construccion de grandes camaras sublerrineas; se construyd asi, por ejemplo,
una camara experimental de 60 mectros de largo por 35 de ancho.' En el tinel de
descarga de la presa de Keyhole, Wyoming. se emplearon sobre todo anclajes para
sujetar los bloques sueltos de roca en el techo y evitar asi grandes excesos de exca-
vacidn (§ 9-15). Cuando se comenzd la perforacién del tdnel. se instalaron cuatro
anclajes de 2 metros de longitud por cada 1.2 metros de tinel. Se pudo ver en la pric-
tica que se podia asegurar suficientemente el techo con menos anclajes y se redujo el
nimero de éstos finalmente a dos por cada § pies de longitud de tinel. También
se encontrd la roca en mejores condiciones. Dondequiera que las grietas o diaciasas
importantes cortaban el tunel se instalaron anclajs adicionales normales’a la grieta
o dizclasa correspondiente. Sc consiguid {ambién una pequefia cconomia en hor-

migdn en ¢l revestimiento.
TONELES EN ROCA
9.6. Fenomenos de alivio de presion. Las rocas en la naturaleza, espe-
cialmenle lus que se encuentran bastante profundus, estin afectadas por el
peso de los estratos superiores a eltas v por su propio peso. Debido a estos
factores se desarrollan esfuerzos en la masa rocosa. En general, cada esfuerzo
produce una deformacion v desplaza las particulas individuales de la roca.
Una particula necesita cierta libertad para poder ser desplazada; en otras
palabras, necesita tener cspacio suficientz para el deslizamiento. Si la roca

esti confinada v su movimiento, por tlanto, impedido, habrd solamente un
corrimiento parcial de la roca, en caso de que se produzea alguna. El esfuerzo
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que no pudo producir deslizamiento, por la falta de espacio en la masa
rocosa, permanece todavia en ella y se dice que estd almacenado en la misma,
Un término técnico mas adecuado para designar estos esfuerzos almacenados
cs el de esfuerzos residuales. Tan pronto como a una particula rocosa sometida
a un esfuerzo residual se le permite el movimiento, s¢ produce un desliza-
miento. La cantidad de movimicnto depende de la magnitud de los esfuerzos
almacenados. Puede haber solamente una traslacién pequefa con una rotura
insignificante, o la traslacion puede ser enorme y comprender el movimiento
violento de una masa considerable. La velocidad a la que se mueve Ja masa
rocosa libertada no es grande necesariamente ¥ puede haber una tranquila
evidencia de alivio de presion, que es como se denomina este fendmeno. Resu-
miendo, un alivio de presion es una disminucion del esfuerzo o sistema de
esfuerzos residuales, de caricter instantaneo o lento, acompafiado por el mo.
vimiento de la masa rocosa con grados variables de violencia. Una abertura en
la masa rocosa, tal como una excavacidn para un tnel, hace que la roca
adyacente fluya a ella; esto, a su vez, puede liberar las masas rocosas confi-
nadas y aliviar la presion.

En tineles profundos, es decir, perforados a grandes profundidades bajo
la superficie, pueden haber desprendimientos por la presion. Esto se mani-
fiesta generalmente por chasquidos o estallidos de losas de rocas aparente-
mente sanas en la seccién del tanel. En rocas fisiles o con tendencia a
romperse en lajas, como las pizarras, los lechos pueden deformarse lentamente
y «abombandose» hacia el tinel. En este caso la roca no se despega de la
masa principal nccesariamente, pero la deformacion puede producir fisuras
y huecos en la roca que redea el tinel.

Otro fenomeno de alivio de presion es el de las «sacudidas». El térnmino
se refiere a un temblor de tierra repentino y relativamente violento que perturba
los estratos profundos. Hay varias clasificaciones de sacudidas, todas de natu-
raleza Jocal. En general, se evidencian por: 1) una sibita elevacion del piso
del tanel y, en a'gunos casos extremos, del techo; 2) el repentino desprendi-
miento de grandes masas de roca de los hastiales del tanel, o 3) ondas de
choque transmitidas por ¢l piso del tinel que a veces son de suficiente inten-
sidad para matar a un hombre. EIl fendmeno ocurre a veces asociado a movi-

mientos sismicos generales.

9-7. Acviiamiento en boveda de un tinel.  Aun en el caso de que no haya
esfuerzos residuales en una masa rocosa, la construccion de una abertura
pone en movimiento la roca hacia ella. Los esfuerzos de tensidon empujan esta
roca, separandola del resto de la masa, que permanece en su sitio. En muchos
casos solamente puede detenerse esta tendencia colocando durante la cons-
truccion una entibacion apropiada y revistiendo mds tarde el tanmel. A veces
la perforacién puede mantenerse firme sin entibacién alguna, tanto en roca
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como en arcilla firme. En cualquier caso, la construccién de una abertura
destruyé el estado de equilibrio existente en el terreno que rodea la perfora-
cidn v se establece un nuevo estado de equilibrio. La naturaleza lo lleva a
cabo desarrollando un sistema de esfuerzos cortantes autoequilibrados que
producen el fendmeno conocido como acunamiento en boveda del tinel. En
la figura 9-7 se representa upa analogia ecntre una viga simple apoyada en
dos puntos y con carga uniformemen-
te repartida y un tinel sin revesti-
miento. En cualquier plano vertical
mnt de la viga, un esfuerzo cortante g,a mmaa’e/as
dirigido hacia arriba equilibra el peso

{61 %2} | shlerz0s cortantes
de la parte de la viga comprend](h I”/?

entre éste y la linea cmtml de la mis- ) I

Pesc dz laviga P

apoyos A y A’, donde se transmite revestimiento
la mitad de peso de la viga P/2 al
apoyo. El diagrama de esfuerzos cor-
tantes de Ja viga se representa en la
figura 9-7b. Nétese que, por la sime-
triz. no hay esfuerzo cortante en la !
linea central. En el caso de una aber- to! 2, | es
tura circular, el diagrama de esfuer-
zos cortantes (Fig, 9-74) entre los dos

ma (rayada en la figura) y otro diri- 7] T
gido hacia abajo transmite }a carga : !
a la parte izquierda de la viga. Su- i Pesodsl
. | recubrimianto
cede exactamente lo mismo en los el ) .
{ Abertura sin
]

erzos corlantes

arranques del tlnel B y B’ es algo Y del peso Pesa Y del pess

curvado a causa de que la carga no  =— depositads recogids | depos/tads —»

es uniforme en la abertura, y la carga parlasesfuerzos porlos esfvezat porips esfyerzos
¢ Y & corlantes cortantes cortantes

P/2 del peso del recubrimiento a la

izquierda de la linea central se dis- Fic. 9-7. Accifm de los esfuerzos cortantes
tribuye, también por esfuerzos cor- ¥ acuiamiento en béveda.
tantes, a lo largo de cierta distancia a ambos lados de la abertura. Esta distan-
cia, aunque tebricamente es infinita, en la practica se limita quizds a 2D, donde
D es el didmetro de la abertura.

El proceso de distribucion del peso del recubrimiento por los esfuerzos
cortantes necestta que la resistencia al esfuerzo cortante del terreno situado
sobre la abertura no sea menor que el esfuerzo correspondiente. En caso
contrario, si no se reviste la abertura, el terreno fallard y se hundira la- galeria.
El peso del recubrimiento, en el caso de un tinel con revestimiento, se distri-
buye entre este ultimo y el sisterna de esfuerzos que se forma alrededor del
tanel. Como, se ha dicho, el sistema de esfuerzos cortantes en una abertura
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debe ser, v lo es, autoequilibrado, puesto que no crean ni eliminan presiones,
sino que las redistribuyen.

En el estudio geoldgico previo a la construccion de un tinel es una parte
importante la valoraciéon de la capacidad de acunamiento en boveda de las
rocas en que se ha de construir. Si las rocas estdn muy fisuradas, no puede
desarrollarse suficientemente la disposicidn en arco. Las rocas igneas suclen

(e}

Fic 9-8. TInfluencia de 1a estratificacion en ¢l revestimiento de un tinel, (Segin ¢! profesor
A Desio, «Geologia applicata all' ingegnerias, Hoepli, Mildn )

ofrecer, en general, buenas posibilidades en este sentido, Lo mismo se puede
decir de las formaciones estratificadas siguientes: 1) horizontales o con pe-
quefios buzamientos y rumbo paralelo al eje del tinel, y 2) formaciones con
fuertes buzamientos cuyos rumbos son perpendiculares al eje det tinel. Estos
dos tipos de Tormaciones estratificadas en sus posiciones limites, es decir, con
lechos horizontales o verticales, pueden verse en la figura 9-8q y c.

9-8. Influencia de Ia estratificacion de las rocas en la presion sobre el
revestimiento. La presion total sobre el revestimiento de un tinel y la forma
en que se distribuye a lo largo de él dependen, en primer lugar, de la estrari-
ficacidn de la roca en Ja que se construye. En las posiciones reflejadas ¢n
las figuras 9-8a, b, y ¢, el revestiniento experimenta presiones verticales mas
o menos uniformes, mientras que en las 9-87 y f los estratos ablicuos pro-
ducen una concentracion de la presién a une de los lados del tanel. En Ia
figura 9-8¢ la presidon se concentra en la clave del arco. En las figuras 9-8a.
d v e se puede suponer una distribucién bidimensional de los esfuerzos, por
lo que las posiciones en ellas representadas facilitan el caleulo de las pre-
s1ones,
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Anticlinales y sinclinales.  La situacién de un tinel en un anticlinal tiende
a aliviar la presion vertical sobre el revestimiento (Fig. 9-9a), mientras que
ésta aumenta al situarlo en un sinclinal. Ademas, si el terreno en que el tinel
estd situado es permeable, el agua escurrird del que esté en un anticlinal
(Fig. 9-9a), mientras que tenderd a fluir en el que esté en un sinclinal

Q :
A7 3
VR

Fi16. 9-9. Tuneles situados en anticlinales y sinclinales. (Segrin el profesor A. Desio, «Geo-
logia applicara all” ingegnerian, Hoepli, Mildn.)

(Fig. 9-9b). Se debe también tener en consideracién el hecho de que en un
antictinal los estratos superiores estin més doblados y, por consiguiente, mds
fisurados por esfuerzos de tensidn, que los inferiores. Por lo tanto, es acon-

- sejable situar el tinel a una profundidad tal que la fisuracién no tenga con-

secuencias. Un tinel profundo en este caso estard también menos sujeto a la
filtracion de aguas metebricas. Las figuras 9-10a y b representan casos en
los que un tanel corta un anticlinal vy

un sinclinal, respectivamente. En ¢l pri- mm”"
mero, la presion lateral del tanel es /"// ‘%
mayor cerca de ambas entradas que en /_\\

el centro del mismo, mientras que en ¢l

otro sucede o contrario, ®
Trineles préximos a laderas escar-

- Tinel
padas. En algunos casos se pone en  __ s
peligro la estabilidad del tinel entero /v‘ ~
por la estratificacién desfavorable de las
rocas que lo rodean. La figura 9-11 re- {8

presenta un emplazamiento que se pre-
senta con frecuencia cuando un fe-
rrocarril o carretera sigue una ladera
rocosa con fuerte pendiente hacia un rio o lago. Fn tales casos, la via se
si.u‘m alternativamente en tuneles y en viaductos o muros de contencion, Para
disminuir el coste de la tinea, los tineles deben situarse lo mas cerca posible
dc_.la tadera rocosa escarpada: sin embargo, tales emplazamientos piden que
se investigue con mucho cuidado su estabilidad. Las figuras 9-1la, o y e

Fig. 9-10. Tinel cruzando () un anti-
clinal y () un sinclinal.



422 PRINCIPIOS DE GEOLOGIA Y GLOFECNIA

representan tineles estables, mientras que la 9-114 corresponde a una cons-
truccion inestable. La fisuracion de la roca, como la de la figura 9-11f, per-
judica también la seguridad del tanel. La construccién de la figura 9-1lc es
sélo mediocre desde el punto de vista de la estabilidad. Debe tenerse en
cuenta, sin embargo, que los ejemplos expuestos anteriormente son bhastante
simplistas. Generalmente, hay otras circunstancias que deben tomarse en

Fic 9-11, Tohncles proximos a Jaderas escarpadas. (Segiin of profes: i, Desio, «Geologiu

applicate all” ingegnerian, Hoepli, Milan)

consideracion para empliazar un tanel, como, por ejem: », la presion del
agua en un tanel no revestido para conduccidn de agua. 1 este tltimo caso,
si el recubrimiento estd fisurado o fracturado, como ocurr. zn la figura 9-11f,
el tanel puede reventar. A través de las fisuras o fractur:., la resistencia del
recubrimiento a ser levantado decrece gradualmente pe: las filtraciones de
agua hasta que los lfechos que cubren el tdnel son realm:ate empujados hacta
fuera, reventando el tunel.

9-9. Tuaneles en zonas falladas. La figura 9-12 nos indica diferentes posi-
ciones del tanel con respecto a las fallas. En la figura 9-12a el tanel esta
sittado dentro de la zona de falla, mientras que las fizuras 9-126 y ¢ corres-
ponden al emplazamiento de aquél en el muro ¥ techo de ésta. respecti-
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vapmente. Los tineles de las figuras 9-12d y f cruzan la falla, el 4kimo oblicua-
mente. En la 9-12¢ el tanel estd fuera de la misma.

El gedlogo debe determinar st la falla se ha producido en tiempos recien-
tes, es decir, dentro de la historia conocida de la zona, y si, por lo tanto,
puede considerarse «activa». Si el tdnel va a construirse lejos de una falla,
pero en unma regidn en que éstas abundan, debe considerarse la posibilidad
de que se produzcan nuevas fracturas. En general, si un tdnel corta una falla

{d)

Fie 9-12  Difercntes posiciones de un tanel respecto de una falla, {Segiin ol profesor

A. Desio, «Geologia applicata all' ingegnerian, Hoepl, Alildn.)

activa, es muy poco lo que puede hacerse para proteger la construccion. En
este caso, lo mejor es cambiar el trazado para evitarla o utifizar una trinchera
para cruzarla siemipre que sca posible. Sea la falla activa o inactiva, en la
zona fallada el terreno suele estar fracturado y ser inestable, y se pueden
encontrar fuertes caudales de agua, como en el caso del tunel situado en un
stiuclinal (Fig. 9-106). El espacio entre los dos labios de l2 falla puede tener
un relleno de salbanda (§ 2-18). Si una seccion de un tinel sigue una zona de
salbandas, puede suceder que durante su perforacién éstas aumenten consi-
derablemente su volumen produciendo desplazamientos o roturas en la enti-
hacion. A veces ¢l espacio cntre los labins de la falla estd relleno con roca
triturada del tamafo de granos de arena que tiene tendencia a fluir en el
tanel ¥ por ello suele confundirse frecuentemente con arena.® Si, ademds, cl
tunel esta emplazado bajo el nivel hidrostitico, puede invadir el tinel una
especie de suspensidn arenosa. Un accidente de este tipo acontecid en un tdnel
que forma parte del acueducto Hetch-Hetchy en California. ¥ Cuando =1 tinel
cruza una talla activa, como en la figura 9-124 v f, puede verse etido
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repentinamente « esfuerzos cortantes de intensidad suficiente para hacer pe-
dazos cualquier revestimiento. El corrimiento producido por este cizallantiento
puede ocurrir en cualquier plano, segin la posicion relativa de tanel y falla,
El tanel de ferrocarril proximo a la estacion de Wright en las montafias de
Santa Cruz, California, experimentd un corrimiento de 5 pies, no lejos .de
su boca nordeste, por el movimiento de la falla activa de San Andreas que
corta el tinel bajo un dngulo de 80°. Este corrimiento se redujo a cero en I
boca opuesta, a unos 5.100 pies de la seccién en que aquél fue mdximo,®
Es logico que el cambio de emplazamiento del tinel a un lugar fuera (e
la zona fallada puede evitar muchos inconvenientes; sin embargo, es necesario
un estudio geoldgico de detalle antes de que se pueda proyectar y llevar a
cabo felizmente el tanel en un nuevo emplazamiento.

9-10. Temperatura en los tineles, gradiente geotérmico. En tdncles pro-
fundos puede verse entorpecido el trabajo fisico por las altas temperaturas
pero, generalmente, la temperatura del tinel no tiene gran importancia, a
menos que esté situado a mdas de 500 pies bajo la superficie, excepto en cl
caso de tineles para conduccidon de agua. En estos ultimos, es muy impot-
tante Ja medida periddica de la temperatura, sea cual sea su profundidad.
La reduccidn de la temperatura del agua por cl efecto de refrigeracion (cooling)
de las rocas que lo rodean, a veces solamente de unos grados, puede producir
la formacion de hielo e impedir asi el paso del agua. También la reduccion
o el gran aumento de temperatura pucde afectar la marcha del sistema de
calefaccion o refrigeracidn de la central si el agua se emplea para producir
fuerza motriz en turbinas hidroeléctricas (§ 13-17).

La temperatura del tanel depende en gran parte del valor del gradiente
geotérmico. Este gradiente indica el cambio de temperatura en grados cen-
_ tigrados o Fahrenheit por cada 100 pies
Montaia . "

o | pie (0 metros, respectivamente)} de

me profundidad, o, lo que es o mismo, el
M

numero de pies o metros de profundi-
_H________________] Intervale 1° p i
1

(FaC) dad que corresponden a un cambio de
temperatura de 1°F o 1°C, respectiva-
mente. (En este dltimo caso, a veces se
utiliza el término de «grado geotérmi-
con.} Fl valor del giadiente geotérmico
ne es constante, sin cmbargo, en un lu-
gar dado y esta influido por una serie de factores, como el relieve del lugar
y la diferencia de canductividad térmica de las diveisas rocas.

La figura 9-13 representa esquemdticamente un sistema de geoisotermas,
es decir, curvas que unen los distintos puntos que tienen la misma tempera-
tura. Este diagrama nos demuestra la opinion ®° de que el grado geotérmico

L3
g97
FiG. 9-13. Geoisotermas (el simbolo gen

significa «grado geotérmico notmal») ba-
jo una Nanura. {Segtin Andreac.)
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es numéricamente mayor en las sierras o montafias gue en las llanuras, debido
a que en aquéllas hay una superficic de exposicién del terreno mayor que en
éstas. El aire es de 25 a 100 veces menos conductor_que el agua, siendo esta
pltima tan conductora como algunas rocas {por ejemplo, el madrmol). Se
deduce, por tanto, que la presencia de rocas fisuradas 0 muy porosas aumenta
el valor del gradiente geotermal, especiaimente si son apreciables la cantidad
y la velocidad del agua fria metedrica. Las irregularidades en el valor del
gradiente geotérmico pueden indicar la proximidad dc agua fria o caliente.
Stini ¢ da los valores medios siguientes en el grado geotérmico para los taneles
europeos de gran longitud, expresados en metros por grado Fahrenheit:

Simplén (profundidad, unos 2:100 metros) = 36 metros.
San Gotardo (profundidad, unos 1.625 metros) = 46 metros.
Mont Cenis (profundidad, unos 1.585 metros) = 58 metros.

Las temperaturas de la tierra se pueden medir introduciendo terimdmetros
{bien sea provistos de una envoltura o colocados en recipientes) en los sondeos.
Los termémetros permanecen en €l sondeo hasta que adquieren la temperatura
de las rocas que los rodean, por ejemplo, unas 5 horas en sondeos en seco
y 30 minutos en agua.® Las medidas termales se pueden obtener, tanto en
un sondeo entubado como sin entubar, por medic de termémetros electr6-
nicos de registro continuo (para mds detalles, véase la nota 10). Se deben
indicar, en el perfil del tinel proyectado, en forma de geoisotermas las tem-
peraturas probables calculadas por el grado geotermal, a fin de que sirvan
de guia durante la construccion. Debe también indicarse la posibilidad de
cortar caudales de agua termales durante los trabajos.

!
|

9-11. Agua y humedad en los tineles. La construccion de un tinel puede
cambiar vitalmente el régimen hidroldgico de un lugar. El concepto de «régi-
men hidrologico» comprende, en este caso, la posicion del agua dentro de
las rocas, direccion y velocidad de su movimiento, y cambios, tanto en posi-
cidn como en su movimiento, en el tiempo, con las distintas estaciones del
aito u otros factores. El tinel produce cambios en el régimen hidrologico, de
la misma forma en que varia las condiciones de los esfuerzos locales (§ 9-6).
Hablando en general, un tinel actia como un avenamiento. (En zonas mineras
pueden perforarse galerias con el propésito Gnico de avenar las explotaciones
adyacentes.) Las rocas firmes casi sin fisuras, como las igneas y algunas
arcniscas, pueden considerarse impermeables, mientras que las rocas fisuradas
representan gencralmente  depdsitos  excelentes de  aguas, tanto estancadas
como moviles. '' En algunas rocas, como la caliza, el agua puede acumularsc
en las cavernas formadas por la erosion. Las fallas, anticlinales, sinclinales
¥ otras estricturas geologicas pueden también acumular agua (§ 9-8 y 9-9)."" Los
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tineles perforados por debajo de lagos, rios y otras masas de agua superficial
pueden derivar caudales considerables de ésta.'™ :

Ademds del agua libre o gravitacional en las fisuras y huecos, Ja roca
contienc pelicutas de agua capifar o agua higroscopica y vapor de agua. FI
agua de estos tipos puede ponerse en movimiento y el vapor de agua conden-
sarse, con lo que incrementara el caudal del tunel. También el agua contenida
en la roca puede, en condiciones apropiadas, congelarse.

El agua puede penctrar de modos diferentes en el tinel. Puede gotear del
techo de la galeria, goteo que puede ser de intensidad variable, convirtiéndose
a veces en verdadera lluvia. O bien penetra a través de los hastiales de Ia
perforacion, en forma de gotas o de corriente continua. Bajo una fuerte

presion el agua puede irrumpir en forma
19} de chorro en cualquier punto de la peri-

7 . feria de la perforacion, como se ha dicho
J:;f’ /50/50”*?{‘1 en el § 9-9. Cuando una galeria que se

At - =  estd perforando en roca inipermeable pasa
’,-;',’—" sobre una acumulacion de agua a gran

.:::: " ppsible 7 presion, la placa de roca impermeable
rotura {pi  due separa aquélla de ésta puede resultar

‘i )i tan delgada que no ofrezea suficiente re-

/ sistencia a la presion. En este caso el

agua romperd hacia arriba y penetrara en
¢l tinel. Esta situacion se ha representado
en la figura 9-14, en la que el rayado in-
dica la roca impermeable; con la letra p
se indica un conducto o acuifero de agua
a presion. Los conductos interceptados por el tinel pueden estar completa
o parcialmente llenos de agua; con el tiempo pueden secarse o rellenarse de
salbanda (Fig. 9-14, letras ¢ y ). Los barrenos pueden abrir nuevos conductos
de agua en la proximidad del tinel, cambiar el curso de aquélla o incluso pro-
ducir una inundacién parcial del tanel.

Fl nivel hidrostdatico y los tineles. Es bien sabido (§ 5-3) que el nivel
hidrostatico en la roca puede ser local y limitando cierta acumulacion de
agua o continuo en determinada distancia. Es logico que un tinel situado
sobre el nivel hidrostdtico estd a salvo de la inversidn del agua (a menos gue
penetren aguas termales desde abajo. a través de grietas en el piso del tinel):
por tanto, conviene emplazar el tinel sobre este nivel. Sin embargo, esto no
siempre ¢s posible. La figura 9-15a representa un tonel que el agua ha inva-
dido parcialmente durante la construcciéon quedando el resto en seco. Sin
embargo, si la pendiente va en sentido contrario, como en la figura 9-155, la
perforacién completa se vera afectada por el agua.

La construccion de un tinel no sdlo modifica el régimen hidrologico sub-

Fic. 9-14. Canales de agua en Ia roca.
(Adaptado de Stini.*)
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. terraneo, como se indica en la figura 9-15, sino que también influye sobre las
aguas superficiales en el lugar. La figura 9-16 representa un tinel construido
" en un sinclinal calizo con un descenso consiguiente del nivel hidrostatico.
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Fio. 9-16 Cambio de régimen hidrolégico producido por un tanel. (Adaptado de Stini.*)

En este caso, el agua que rebosa en el punto A desaparece, y el arroyo,

alimentado por ella se seca. También se han dado casos de pozos o manan-

tiales situados sobre ¢l tinel que se han secado por la excavacion de éste.
Caudal de la afluencia del agua. En general, ¢l caudal de agua que fluye
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depende, en primer lugar, de Ja magnitud de los esfuerzos cortantes y de
tensién dentro de la masa de roca que estd sin sustentar, y €stos, a su vez,
dependen del vane de la abertura. Ademds, la capacidad de sustentacion de
lIa roca depende de las caracteristicas mecanicas de ésta, especialmente de sy
resistencia al esfuerzo cortante. También puede tener relacidn con su tena-
cidad o la resistencia que ofrece a su excavaciéon. Cuanto mds tenaz es la roca
tanto més firme es. Aunque, en general, esto Ultimo es verdad, hay excepcio.
nes; por ejemplo, las filitas cuarciferas poseen una firmeza muy limitada.
aunque es dificll su perforacién. ¢ La fisilidad de la roca o el que ésta se
halle taladrada por numerosos sondeos tienen efectos perjudiciales a la capa-
cidad de sustentacién.

Ciclo de excavacién. En rocas duras la secuencia de las distintas opera-
ciones de perforacion constituyve ¢l ciclo de excavacidn. Consiste en las si-
guientes fases: 1) barrenado, operacidn que en los grandes tuneles se suele
realizar con grandes instalaciones moviles que contienen varias barrenas,
llamadas jumbos; 2) carga de los barrenos con explosivos; 3} pega (explo-
sion), es decir, se vuclan simultineamente varias filas de barrenos; 4) venti-
lacidn del tinel para evitar los gases de las explosiones; 5} desescombro o
extraccion de los fragmentos de roca desprendidos por la explosion, operacién

Superficie def terreno

MV R QALOL Hd )

Reca sin
entibar

iz, Relleno

~~ Seccidn proyecladade]
revesiimiento de bormigon

o Entibacion

¥ PN = - == Y=Y
ST RITAT BT U EPANF LRV« Lorg

Fic 9-17. Una galerfa: 1, 2 v 3 son lincas de enceso de excavacian {Segrin Ferzavhi)
que puede efectuarse automdticamente con una cargadora mecédnica provista
en su parte delantera de una pala grande o de una seric de cangilones, o bien
a mano; el escombro se carga en vagonetas, 6) colocacién de los cuadros,
entibacién o colocacion de la madera (esta frase se suele emplear aun cuando
se emplee entibacion metilica). Cuando se termina un ciclo de excavacion sc

comienza otro. (En los grandes tuneles se suele ufilizar una gria alzavagone-

i
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tas. Es una gria que levanta las vagonetas para facilitar sus maniobras dentro
del tanel)

La figura 9-17 representa la seccidn longitudinal de una galeria después de
la Gliima pega. Junto al extremo de la galeria (el frente) los hastiales y la roca
del frente sustentan el techo. Si es grande la capacidad de sustentacién de Ja
roca, €l terréno junto al frente se mantendrd sin desprenderse durante un
periodo considerable de tiempo, como indica la linea 1 de la figura 9-17. Sin
embargo, si la capacidad de sustentacidn es pequefia, la roca comenzard a des-
prenderse al poco tiempo de dar la dltima pega, como lo indican las lineas 2
: 3 de Ja misma figura. En tal caso, habra dc colocarse la entibacién lo antes
posible. Debe advertirse que al colocar la entibacion, va aumentando la presién
ejercida sobre ella hasta alcanzar cierto valor final.

El periodo de tiempo que permanece en cquilibrio Ja roca sin entibar se
denomina tiempo O periodo de sustentacion (Terzaghi). ' Logicamente, este
intervalo de tiempo tiene un valor variable, incluso para una roca dada, y
debe estimarse por observacién o experimentacion.

9-14. Métodos de perforacién de tianeles en roca. El método de construc-
cion de un tinel depende muchisimo de la capacidad de sustentacién de la
roca. En el método de avance con frente entero se vuela la superficie de la
seccién del tdnel en cada pega. Los tuneles pequefios con entibacion metélica
de cuadros continuos se suelen construir asi. En tuneles mayores, se puede

Superficie del terreno
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aplicar este método si ¢l periodo de sustentacién da tiempo suficiente para
la ventilacidén y desescombro antes de que comience a hundirse ¢l techo,

En caso de que el periodo de sustentacion sea corto, puede emplearse el
método de avance y banco sinudidneo, como se representa esquemdticamente
en la figura 9-18, para un tanel circular para agua, en construccion. La galeria
de avance alta se lleva por delante del banco. Este sirve de plataforma de



428 PRINCIPIOS DE GLOLOGIA Y GEOTECNIA

en un tanel disminuye a medida que progresa la construccion de éste. F)
fendmeno se debe al agotamiento gradual de! agua en el origen de la corriente
y especialmente a la disminucion del gradiente hidraulico y, por tanto, de Ia
velocidad de la corriente, Segin progrese el desaglie cae el nivel del agua en
el origen, con consiguiente disminucién de la carga hidrdulica. En casos ex-
cepcionales, al progresar la construccidn puede haber un aumento de caudal, ®
Si al principio de la construcciéon la roca que rodea la perforacidon apenas
tiene fisuras y no deja pasar mucha agua, pueden aparecer nuevas fisuras y
aumentar la afluencia de agua si los esfuerzos crecientes de tensidon no encuen.
tran la resistencia debida en la roca.

Es de gran importancia el hacer una estimacién correcta de la afluencia
de agua en el tinel que va a construirse, puesto que influye en la organizacion
de la planla de construccion. En estas estimaciones, se necesita dar el valor
del caudal maximo (por ejemplo, en galones por dia y por pie lineal de ténel),
asi como la distribucidn del mismo entre las distintas secciones del tanel y sus
cambios con el tiempo. Un caudal incidental de corta duracién como el que
pudiera producirse, por ejemplo, por la fusidén de Ia nieve en la superficie,
puede aumentar ¢l valor del caudal mdximo, pero, debido a su corta dura-
cién, no ticne consecuencias en una operacion de desagiie de largo tiempo.
La estimacion del caudal del agua, la situacidon del nivel hidrostatico y sus
posibles fluctuaciones es una responsabilidad combinada de las plantillas de
gedlogos e ingenicros. Desgraciadamente, raras veces sc interpretan tan facil-
mente las condiciones geoldgicas como para que sea posible hacer una esti
macidn cuantitativa bastante aproximada.’ Todo lo que los gedlogos e inge-
nieros pueden hacer antes de la construccidn es dar una ligera aproximacién
de la cantidad. Debe tenerse muy en cuenta, sin embargo, que una estimacion
muy por encima o por debajo del caudal de agua puede dar lugar a fuertes
aumentos de coste, pucsto que, si es demasiado alta, obliga generalmente al
contratista a pujar mis alto de lo que debiera y si queda muy por bajo de su
valor da luger a forzosos retrasos en la construccion, que se traducen en
pagos extraordinarios del contratista,

Contaminacion del agua del tinel. Los productos nius perjudiciales para
el revestimiento de hormigén de un tinel son las soluciones de sales sulfu-
ricas como ¢l sulfato cilcico (anhidrita, SO Ca): sulfato sddice. SO,Na,: o
sulfato magnésico, SO Mg. El gedlogo debe vigilar con especial atencidn Ias
aguas del tinel que discurran sobre yesos u otros sulfatos, Tales aguas pueden
Lixtviar el calcio del cemento v destruir los dridos de caliza por wna accion
de intercambio de bases. Los dcidos difuidos en las aguas del tinel pueden
actuar de forma parecida. Las soluciones de sulfuro de hidrogeno. SH,.
aun cuando scan débiles, son venenosas para el hombre. Se deben levar o
_cabo andlisis quimicos de las aguas del tinel, y si se obtiene valores det pH
superiores a 7, indican que la alcalinidad es muy alta. En los tuneles urbanos.
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Jos andlisis quimicos pueden indicar si un caudal sospechosamente grande
de agua es debido 0 no a la rotura de una conduccion de agua potable o de
una alcantarilla, Las soluciones de sales perjudiciales y los dcidos libres dilui-
dos atacaran mads fuertemente ¢l cemento si estan contenidos en agua caliente
que si lo estuvieran en agua fria, y en las aguas en movimiento mas que en
las aguas estancadas. © Como las aguas del tunel desaguardn en los arroyos
proximos, si estin fuertemente mineralizadas o contaminadas deben tomarse
las precauciones descritas por las autoridades sanitarias locales.

9.12. Gases cn los taneles. El aire en un tdnel en construccidn se vicia,
debido a la respiracion de los obreros y sobre todo a los barrenos. La venti-
lacion es absolutamente necesaria durante la construccién. Puede consistir,
cuando se trata de grandes tuneles, en largas tuberias y ventiladores impelen-
tes que van directamente al frente de avance. En los tineles pequeios, se
suspende toda actividad hasta que el tiro natural ventila el tinel. Algunos
autores también creen que el empleo del tiro natural puede ser mds econdmico
en los grandes tuneles, aun cuando serian necesarias largas interrupciones en
el trabajo. Todos los grandes taneles para vehiculos estdn provistos de venti-
lacion artificial, durante su servicio, como se indica en la figura 9-26.

Las bolsadas de gas existentes en las rocas, y a presidon generalmente,
penetran en la galeria por las fisuras o aberturas producidas por los barrenos.
Si el gas penetra en forma casi continua, se puede taponar la entrada con
hormigon o estopa. El gas se suele agotar pronto; sin embargo, s¢ citan
casos en que Ja entrada de gas venznoso durd dos o tres semanas. ® Antes
de la construccion del tinel se debe indicar a los ingenicros la posibilidad
de encontrar gas, aunque ésie es uno de los riesgos mds dificiles de predecir.
Se puede esperar encontrar gases en regiones de actividad volcdnica o con
aguas termales. Puede encontrarse un gas peligroso, ¢l metano, CH,, llamado
también gas explosivo, gas de los pantanos o grisi en zonas donde hay
carbon y, frecucntemente, en asociacion con las pizarras. De manera seme-
jante, se puede esperar encontrar este gas en la vecindad de los campos
petroliferos o depositos salinos. ¢ (El metano es el mavor componente del
llamado gas natural) El didxido de carbono, CO.. mondxido de carbono, CO,
v ¢l sulfuro de hidrogeno, SH,, son otros gases que a veces se encuentran
al construir un tinel.

9.13. Capacidad de sustentacion de las rocas: Ciclo de perforacion. El
techo de una galeria horizontal perforada en roca puede mantenerse sin enti-
bacién durante cierto tiempo. Esta capacidad de sustentacion® de la roca

* En los tratados alemanes de geologia de taneles. csta caracteristica de 1a roca se
evpresa con el ermine Srandfestickeit FLtermino espafiol mds aprosimada es «capacidad
de sostentaciény.
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trabajo y tiene unos 15 pies de largo en la direceion de la galeria. El avance
tiene la anchura total del tinel y se perfora hasta ¢l arrangue de la boveda,
en el que se colocan las longarinas (véase también la figura 9-4¢ y 4). En una
misma pega Se vuelan los barrenos del avance y del banco, pero de forma
que éstos salten antes que aquéllos. Hay una variante de este método. que
es el de avance y hanco continuos, en el que la galeria alta de avance se
perfora hasta dejarla terminada y entonces sc procede a excavar el banco,
Los barrenos cn el banco pueden hacerse verlicales, con lo que se consigue
un ahorro de explosivos.

El método de galerias laterales, que puede utilizarse con rocas en mal
estado, puede verse en la figura 9-19. Se llevan dos galerias por delante de Ja

Cuaderna excavacion final y se recupera la entiba-

permanente Excavaﬁidn cién un momento antes de dar la pega
por. colacar ~= L perreanr n la parte central del tanel. En el m¢
nds tarde " =T === en la parte central del tanel. En el mé-
o ) v todo de gulerias muiltiples, se emplean
& Excavacion mas de dos galerias auxiliares.
Funtafes - R .
— permangtes En todos los métodos, ¢l espacio que

queda entre la entibacién y la superiicie
de la roca debe rellenarse y cufiar con
piedra u hormigén. De no hacerlo asi,
como enseiia la experiencia, se aumen-
tan indebidamente ¢l perindo de creci-
miento de carga y el valor de ésta. '
Cuando sc ha construido el revestimicn-
to definitivo, deben rellenarse todos los huecos que hayan podido quedar con
una lechada de mortero de cemento a presidon, (En algunos tineles de! Pennsyl-
vama Tutnpike se rellenaron los huecos con polvo de escorias y se inyectaron
mds tarde productos quimicos que reaccionaron con las escorias y formaron
una masa durd))

FiG. 9-19. Mcdtado de galerias laterales

(esquemas).

9-15. Linea de pago y exceso de excavacion. Desde el punto de vista de
la estabilidad, la seccion de un tinel en roca sana puede tener la forma que se
desee. En rocas fracturadas o inestables, la forma mads conveniente es la que
se aproxima al circulo. La forma interior de la seccidn de un tinel (la linea
ginterioi» o del «acabadox) estd determinada por las necesidades de Ila
funcion a que se destina. Entonces se calcula ¢ grosor de hormigon del re-
vestimicato para los esfuerzos a que va a estar sometido en las partes del
tinel en que la roca estd trastornada o es de mala calidad (mayor cspesor)
y en la que la roca es mis sana (menor grosor). En general, se utiliza hormigon
-sin armar para revestir tineles. menos en los de agua a presion.

El pago por la construccion del tinel y colocacién del revestimiento de
hormigdn se basa en los conceptos siguientes: la linea interior, la linca de
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. . .sor minimo de hormigdn (linea A) y la linea de pago (linea B) (1 +-20).
f:n los tancles en tefrenos blandos suelen coincidir las lineas A y B. La
linea 4 marca el espesor minimo necesario de hormigdn en el revestimiento,
seglin el criterio del proyecto. Frecuentemente se puede determinar este grosor
del revestimiento didndole 14 pulgada por cada pie de diametro nterior que
tenga el tunel; por ejemplo, un ti-
nel de 9 pies de didmetro necesita-
ria un revestimiento de 4 V4 pulga-
das. La linea 4 debe estar en to-
dos los casos enrasada con el rebor-
de inferior de la entibacidon o evitar
ésta, y no se permite que ningiin sa-
liente de la roca se proyecte entre la
linea A y la linea interior. Si queda-
ra alguno, el contratista debera eli-
minarlo sin que cueste nada al pro-
pietario. El grueso del hormigén
entre la linca interior y la B suele
ser igual a 1 pulgada por cada pie
de diametio interior del tanel (en
la prictica del USBR). La roca ex-
cavada mds alli de la linea B se
lama exceso de excavacidn, peto se paga solamente por el volumen interior
a la linea B, sin tener en cuenta si el contratista excava mis o menos de esta
cantidad.

Funta de roca que deba
eliminarse antes de
construwr el
ravestimiento

Exceso de

excayacién

Seccion de tunel sin revestir:
lineas de pago.

Fia. 9-20,

En una investigacion realizada por W. R, Judd recientemente, para el USBR, se
han analizado los registros del exceso de excavacidn en unos 100 tuneles (inves-
tigacidn gue atn contintia). Los resultados hasta ahora indican que el tipo de roca
y forma de Ja seccidn del tiinel apenas tienen influencia en el porcentaje de exceso
de excavacidn; aparentemente, los procedimientos de construccidn son mis im-
portantes a este respecto, Sin embargo, hace falta una investigacion mds detallada
sobre esta materia. Para todos los tineles estudiados se ha estimado que el por-
centaje mas frecuente de cxceso de excavacidn es del 9 al 15 %, del area definida por
la linea de pago (Fig 9-20), aunque el exceso varia de O a 56 %,. Los valores mas
frecuentes del exceso de excavacidn para diferentes grupos de rocas son los si-
gwentes; las rocas sedimentarias, del Y al 11 %, ; de las metamdrficas, el gneis es el
tmico que sucle dar frecuentemente un porcenlaje bajo, del 8 al 11 %.. dando las
demis valores erriticos, pero generalmente altos; hay muchisimos registros ¢n gra-
nitos que oscilan del 7 at 31 %, estando comprendidos los valores mads frecuentes
entre 10 y 12 %% en ¢l basalto la mayor frecuencia estd del 8 al 15 %7,

9-16. Seccciones de tineles en roca, La figura 9-21 representa diferentes tipos
de secciones de tineles utilizados en los Estados Umidos y Buropa. las secciones

T - ey v W OTIENIY
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9-21

Secciones de taneles (De Merriman, «American Civil Engincer's Handhooks,
5.2 ed., John Wiley e hijos, Inc, Nueva York.)
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de los thneles britdnicos corresponden a las secciones 1, 2, 5, 8, 22 y 29. Los
toneles que atraviesan los Alpes son: 1) el .del Monte Cenis (seccidn 11), cons-
truido en 1871, que une Francia a Itaha y que tiene unas 85 millas (13,5 Km)
de longitud ; 2) el suizo de San Gotardo, de 9,3 millas (unos 15 Km) de longitud,
construido en 1881 {seccién 19), y 3) el del Simpldn (seccion 48), construido en 1905,
que une Suiza e Italia y tiene 12,3 millas (unos 19,7 Km) de longitud. Este estd
compuesto por dos tlneles paralelos, separados 56 pies entre si. Los caudales de
15.000 galones por minuto (unos 57.000 1/m) de aguas termales (a temperaturas de
hasta 60°C) y frias {a 13°C} fueron solamente algunas de las dificultades encon-
tradas en la construccidn. Llamamos la atencidn sobre las secciones de los tuneles
del Monte Cenis y Simplén y varios otros de la figura 9-21 que tienen la forma lla-
mada en herradura.

Fl tinel de ferrocarril mas largo de los Estados Unidos (7,8 millas; aproxima-
damente 12,5 Km) es el de Cascada del Great Northern Railroad en Washington
(seccion 40). El conocido tinel de Moffat, en Colorado, tiene 6,1 millas (unos
9,8 Km) y se construyd en 1930. Estd compuesto por dos tineles paralelos, separa-
dos unos 75 pies. Uno de ellos tiene una seccidn de 16 X 24 pies y sirve para el
paso de un ferrocarril con via tnica, mientras que el otro tiene 8 X B pies y se
utiliza para el transporte de agua, a través de la divisoria continental, a la ciudad
de Denver. El tinel Adams, parte integral del Colorado-Big Thompson Transmoun-
tain Diversion Project, tiene 13,1 millas (unos 21 Km) de longitud y seccidn circular.
Se le tiene por el tinel para el transporte de agna més largo que se ha excavado con
solamente dos frentes de avance. En el Catskill Sistem para suministro de agua a
Nueva York hay 25 tineles en una distancia de 160 millas, cuya longitud total es
de unas 32 (51 Km).

TONELES EN TERRENOS BLANDOS

9-17. Comparacion entre los tineles en roca y en terreno blando, Las re-
sistencias a los esfuerzos de tensidn y cortante son mucho mds bajas en
terrenos blandos que en roca dura y firme. Es natural, por tanto, que el
periodo de sustentacion (§ 9-13) de los terrenos blandos sea mAs corto que
el de la roca dura. En las arcillas compaclas, sin embargo, este periodo es,
aproximadamenie, el mismo que en las rocas descompuestas, es decir, de un
dia, poco mas o menos, En otras clases de terrenos blandos el periodo varia
muchisimo, y en arcnas sueltas y terrenos semejantes es nulo.

La diferencia basica entre los tineles en roca y en terrenos blandos estriba
en Ja influencia del! nivel hidrostatico en la construccion de éstos. Fn los que
se perforan en roca, se pucden considerar como riesgos temporales las inva-
siones de agua o de suspension de arenas en ¢l tanel (§ 9-11); sin embargo,
en terreno blando, excavando bajo el nivel hidrostitico, la Jucha continua con
el agua pucde ser una caracteristica de la construccion.

En terrenos blandos puede hacerse descender ¢l nivel hidrostitico con
pozos de bombeo o con otro método de avenamiento. El agua pucde cvacuar-
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se, miis o menos completamente, utilizando aire comprimido, vy en este caso
el trabajo debe realizarse en espacios cerrados para mantener la presién, como
s¢ hace, por cjemplo, en ¢l métedo det escudo descrito en el paragrafo 9-19,
Se han llevado a cabo intentos aislados para inyectar cemento en los canalillos
que aportan el agua al tinel. ,
Cuando se hace la excavacién, el agua contenida en la masa que rodea
el tinel se pone en movimiento por la diferencia de presidon hacia el espacio
abierto. En un tanel en arcilla esto hace que el terreno se hinche. La figu-
ra 9-22 nos muestra este fendomeno. Ia arcilla que rodea la entibacion se
hincha y ejerce presion sobre la entiba-
cion vy sobre el resto del terreno. Puesto
que la fuerza de compresidén permanece
constante y ¢l drea en la que esta fuerza
actia aumenta gradualmente (cn circulos
concéntricos alrededor de la paleria de la
figura 9-22), el csfuerzo unitario de com-
presion a cicrta distancia del orificio se
hace despreciable.

ZLona
comprimida

Lona de turgencia

Enbibacion

9-18. Perforacion de taneles en terre-
nos blandos. In terrenos blandos pero
firmes (arcilla compacta, a veces arenas
cementadas) con suficiente resistencia a
los esfuerzos de tensidn y cortantes, pue-
de no neccesitarse entibacion. Si se uotili-
zara por razones de seguridad, se puede colocar facilmente durante ¢l periodo
de sustentacién. 1.os terrenos firmes pueden excavarse utilizando un jumbo con
«palas para arcilla» especiales, como se realiza en un tinel en roca con tramos
en suelo firme,

En terrenos descompuestos 'y pastosos los hastiales del tinel pueden sus-
tentarse ‘con cuadros de maderas y forros de tablas o con «planchas de re-
vestimiento» de acero. Estas ultimas son planchas planas que se colocan una
por una y se van ensamblando formando anillos, o «virolas», en la periferia
del tinel hasta formar tramos continuos cerrados. 't En ferrenos corredizos
colesivos es necesario sustentar el frente con tablazén, Al ir avanzando la
perforacion esta tablazéon se va adelantando gradualmente: cada vez se tras-
lac_la una longitud igual a la anchura de los anillos de planchas de revesti-
nuento. En ferrenos fluyentes el techo y los hastiales se refucrzan con agujas o
tablestacas de avance (Fig. 9-23), se entablona el frente y se refuerza ¢l piso
para evitar que el terreno bufe. El avance se realiza destizando las tablestacas
de Ta posicién 1 a la 2. Es un procedimiento lento y peligroso.

las Hechas
indican

o marcha
del agua

Fi6. 9-22. Tinel en terreno turgente.
Se recomicnda la seccidn circular.
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9.19. Método del escudo. Un escudo, o broguel, consiste en un cajon o
. anillo de accero provisto generalmente de un diafragma transversal. La .parte

Tablestacas

Tablones
dalescuds

(g)

Tablestacas
de avance

i (%

Fic 9-2}). Empleo de tables-
tacas d¢ avance en terrenos
fluentes.

| frontal del anillo estd provista de una arista cortante (Fig. 9-24), y Ia posterior

se proyecta hacia atris sobre el revestimiento
ya colocado y que consiste generalmente en
anillos de fundicién. El escudo se empuja con
gatos hidraulicos que reaccionan contra el re-
vestimiento ya colocado detrds del escudo. En
los rerrenos firmes, como las arcillas tenaces,
el avance se hace por pasos o saltos. Se avanza
el escudo una corla distancia, se retiran los ga-
10s, se coloca un nuevo anillo del revestimiento
y entonces se vuelve a repetir el ciclo. Hay una
camara dc trabajo frente al diafragma, y si es
suficientemente largo el periodo de sustentacion
del terreno, la excavacion se realiza total o par-
cialmente por los obreros. En este caso se deja
que el extremo cortante del anillo rompa el
terreno sin alterar. En terrenos blandos, como
los limos organicos bajo los rios, se empuja €l
escudo contra el suelo del frente de avance; una
parte del terreno fluye en el tinel a través de
la abertura del diafragma (Fig. 9-25), y el res-
to es empujado hacia delante.

Como el escudo es mds ancho que el revestimiento del tanel, el espacio

anular que queda asi debe rellenarse inmediatamente, lo que suele hacerse

. N
L . Enjen!e
= "7 borrontal
Fic 9-24, Método del escudo, tinel del Fig. 9-25. Mdciedo del escudo en himos

Hudson, Nueva York.

organicus Tonel Lincoln. Nueva York,

con una lechada, es decir, una suspension densa de partes iguales de cemento
y arena. Para evitar que ¢l agua penetre en el tunel durante su construccidn,
s emplea aire comprimido. Este método de trabajar terrenos que contienen
agua tiene la desventaja de que no se puede contrarrestar Ja presion variable
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del agua en el techo del tanel con una presion uniforme del aire comprintido
En general se equilibra Ia presion del agua en el piso, superior a !a que tiene
en el techo, lo que permite que el aire comprimido sin equilibrar en el techo
del tinel se escape en forma de burbu-
jas. Una salida brusca del aire puede
producir la inundacion del tinel. !*

Hay numerosos taneles bien conocidos
construidos con este método en la ciudad
de Nueva York, como el Holland y el Lin-
coln, bajo el rio Hudson, el de la Sexta
Avenida y otros del ferrocarril subterra-
neo, y los del de Pennsylvania Railroad.
Muchos tineles en Inglaterra v Francia,
incluyendo parte del metro de Paris, se
construyeron por el método del escudo.
Los taneles de Queens-Midtown Y Broo-
klyn-Battery, bajo el rio del Este, en el
Greater New York (Fig. 9-26) son grandes
tiineles construidos por el método del es-

s . cudo en afios recientes. La seccidn de Ja
figura 9-26 se ha utthzado en muchos toneles submarinos en ia ciudad de Nueva

York. Las flechas indican en la figura el paso del aire empleado en la ventilacidn.

Nl
=)

\ Arre frasco *

Fig 9-26. Scccion del tanel Brooklyn-
Battery (Nucva York City Standard}.

PRESION EN EL REVESTIMIENTO DEL TONEL

‘ -9-‘20. Condiciones gue debe satisiacer el revestimiento de un tanel. Se an-
ticipo en § 9-7 que la presidon vertical sobre el revestimiento del tfngl cs
tenor que el peso del recubrimiento, ya que parte de cste peso se transmite
por los esfuerzos cortantes al terreno que rodea el tunel; sin embargo, el tcrrc-'
no con tendencia a hincharse es una excepeion (§ 9-21). Para que pucdan
desarrollarse estos esfuerzos cortantes en la roca o suelo que rodean el tanel
deben _veriﬁcarse pequeiios corrimientos en el recubrimiento (§ 4.24). De nqui
que, si un tinel estd revestido, el revestimiento debe ser sr;ficicmemenre fle-
.1l‘1ble para permitir pequefios movimientos en el recubrimiento. Asi se «Movi-
h?an»‘los esfuerzos cortantes alrededor del tanel. Si el revestiniento  es
demasiado flevible, sin embargo, se destruiria Ja integridad de la masa (lé
roca o suelo, desaparecerian los esfuerzos cortantes y el revestimiento tendria
que soportar el peso entero del recubrimiento. Aunque estas condiciones son
claras y sencillas cualitativamente, no existe una solucion del problema del

revestlmientq y los proyectos de éste se basan, sobre todo, en la practica
y €l buen criterio del ingeniero.
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9.21. Presiones horizontales y verticales en el revestimiento. La observa-
cion de los corrimientos reales y tendencias de corrimientos sobre un rinel
sin revestiniento o una galeria, 0 a su alrcdedor, pueden facilitar la estima-
cion de la presion vertical sobre el revestimiento de un tinel. En todos los
tGneles en roca mds o menos homogénea el terreno tiende a hundirse o a
desprenderse en la excavacion. En rocas cohesivas, como el granito y basalto,
Ja altura de la zona de desprendimiento suele ser de una o dos veces la
anchura de la galeria; su forma suele ser semejante a la -de un arco gotico,
excepto cuando estdn trastornadas por fallas y otras discontinuidades de la
roca. La presion vertical puede ser simétrica o asimétrica (véanse las figuras
de la 9-8.a la 9-12). Si la resistencia de una masa de roca cohesiva es sufi-
ciente para soportar un esfuerzo cortante vertical considerable y si no hay
fracturas importantes en la masa rocosa, ¢l tinel puede construirse sin reves-
timiento. En el caso opuesto a éste, una zona de hundimiento, en arenas u
otros terrenos detriticos sueltos, puede alcanzar la superficie del terreno, '*
y, por lo tanto, se hace necesario el revestimiento.

Las rocas fisuradas o estratificadas suelen necesitar generalmente (aunque
no necesariamente) revestimiento. La prictica ensefia que la presidon vertical
en el techo de un tinel en roca cs independiente, en general, de la profundi-
dad, excepto en tancles superficiales, es decir construidos cerca de la super-
ficie del terreno. Dicho en otras palabras, la forma y tamaiio de la zona de
hundimicnto es pricticamente la misma, sea cual fuere la profundidad en que
se ha construido el tanel. Los taineles superficiales son raros, pues en su
lugar se suclen emplear trincheras.

En la nota bibliogrifica 6 se discute un nimero considerable de teorias
en las que se supone la uniformidad (y en algunas la elasticidad) del terrenn
que rodea ¢! tinel. En realidad, apenas s¢ emplean estas teorias. Para faci-
litar los célculos del proyecto se remplaza ¢l peso de la masa real de roca
que ejerce presion vertical sobre el revestimiento con una. carga equivalente
distribuida uniformemente, que se expresa en pies de recubrimiento. Esta
carga se denomina carga de roca. Si se supone que el peso especifico de la
roca es de 2.500 kg por metro cibico, la expresion de que la carga de roca ¢s
de 6 metros de recubrimiento quiere decir gque la carga es de 2.500 X 6 = 15.000
kilos por metro cuadrado en la proycecioh horizontal del tanel, El medio mds
prictico de calcular la carga de roca equivalente a la carga real es emplear
las tablas de formulas empiricas de Terzughi ' que se tiatan a continuacion ¢n
forma simplificada. LIl simbolo B utilizado en lo que sigue significa anchura
total del tanc! y el ff, altura total, y ambos valores se expresan en pies
(Fig. 9-27).

£n rocas estratificadas o con no demasiadas diaclasas, el revestimiento tiene
que soportar afsunas rocas sueltas del exceso de excavacion solamente (Fi-
gura 9-28). La altura cn pies de la carga de roca correspondiente. distribuida
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uniformemente, se puede estimar en no mds del 0,25 de ta anchura B (en pics).
I:n otras rocas cohestvas (y en arcillas compactas) se reemplaza la zona real
de hundimiento con un ‘arco del rerreno convencional {Fig. 9-274) cuva an-
chura es variable. Depende del caricter de la roca y €5 mias 0 menos p'ropur-
cional a la suma B + H. Empleando estas suposiciones, se estima que ¢l
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F16.79-27. Presion sobre el revestimiento de un tinel (Segiin Terzavhin)

espesor del recubrimiento uniformemente distribuido es equivalente a la suma
B+ H multiplicada por un coeficiente K, que se da en el cuadro 9-1. Fn el
caso de los tres primeros tipos de terrenos que aparecen en esta hista se suponc
que el techo del tinel se encuentza bajo nivel hidrostitico. Si esta situado per-
mancntemente sobre el nivel del agua, se pueden reducir estos valores en
un 50 9%.'°

CUADRO 9-1. CARGA DE ROCA EN PIES A UNA PROFUNDIDAD
MAYOR QUE 15 B+ Hj)+

Fracturada moderadamente

Muy fracturada . e .
Completamente tnturada  pero guinucamente itaeta
Roca pastosa, a profundidad moderada

Roca pastosa, a gran profundidad .

Roca turgente

0258 a 035 (8 + H)
(0.35 a 1.10) (B + H)
110 (8 + 1N

(110 a 2.10) (B + 1D
(210 a 4.50) (B4 H)
Hasta 250 pies,

* Segin Terzaghi,

Es logico que. en un caso genetal, habrd partes del tane! que necesitardn
revestimiento, mientras que otras podran dejarse sin él. A modo de cjeniplo,
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J]a figura 9-29 representa un tanel, que atraviesa un cerro de granito, en el
que el revestimiento es solamente necesario cn ambas entradas. Naturalmente
si una falla cruzara el tanel en algan punto bajo la montana, la parte afectada
debe revestirse también.

La figura 9-27h nos indica como cstimar la presion ejercida por arenas
u otros terrenos sip coheston, como roca triturada, sobre ¢l revestimiento
(segitn Terzaghi). ** Il espesor i depende de la den-
sidad del terreno y de lo gue ceda el revestimiento i’gf::;;‘.ﬂ
y puede ser hasta de 0.6, (f/ + B), expresado en pies.
Se debe prestar atencion al grado de cementacion ¥y
al de compactacion de los depositos de arena a lo
largo del tanel en proyecto.

La presién horizontal o lateral (sobre el revesti-
miento del tinel) suele ser pequefia en ¢l caso de roca
dura, sana y en terrenos con tendencia a partirse en
bloques © con grietas. Puede ser grande en otros te-
rrenos; se puede esperar una fuerte presidn Jateral.
por cjemplo, en todos los casos de terrenos pastosos Fig, 9-28. Exceso de exca-

. . . vacion que debe soportar
y turgentes y en depdsitos sin cohesion. Se puede de- 7 ovectimiento. (Segrin
tener el terreno turgente colocando arcos invertidos Terzaghi )
de hormigén o de acero a cierios intervalos a lo lar-
go de la parte del tinel afectada (por ejemplo, las secciones 2, 8. 22, 29 en
la figura 9-21). Igualmente. los hastiales del tinel que soportan el arco pueden
hacerse curvados, en vez de verticales, para que resistan el terreno turgente
{las secciones 22 y 29 dc la figura 9-21). Sucle servir de ayuda una consulta
geologica para determinar la presion lateral. Es dificil contar con un calculo
numérico preciso de la presién lateral a partir de reconocimientos geologicos,
pero un gedlogo competente puede dar una estimacion cualitativa detallada
de la capacidad de las difercntes rocas para producir presiones laterales sobre
¢l revestimiento a lo largo del tanel.

Presiones sobre el revestimiento en tineles en teirenos blandos. LEn este
caso la presion vertical sobre el revestimiento se caleula utilizando Ias reglas
de mecanica de suelos. Se puede encontrar informacién pertinente en las pa-

ginas 198 a 201 de la referencia 17. A ve-

6o+ ces s¢ supone que la masa que rodea el

Cerra de titne! actda como un Miido, En cste caso

granito Boca . . .

- la presion vertical sobre el techo del ti-

7 | | 2 nel es igual al peso total del recubrimien-

) to. La presion horizontal sobre las pate-
- —*!fc’wﬂ'fﬁl-w&nrcvejhr 4-':‘?6?::1‘1:{44— 4l . ¢ pite
des del tinel se supone generalmente gue

. g T o . ) r
Tia 929 Tanel a traves de un cerro o yng parte proporciotal de la presion
de granno. (G D). significa egrianito des-

COmpUCton ) vertical, En el provecto del metio de
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Chicago, que esta construido, en su mayor parte, en arcillas pldsticas azules,
se supuso que esta parte proporcional cra de uno a dos tercios de la presion
vertical, y en el de los tineles en limos orginicos bajo el rio Hudson, en Nueva
York, de un medio.

Cambios de presion con el tiempo. Las presiones sobre el revestimiento
en toda clase de tineles tiende a aumentar con el tiempo hasta que alcanza
cierto valor. Este proceso es equivalente, naturalmente, a la desapariciéon o u
la extincidn de los esfuerzos cortantes que actdan en la vecindad del tanel.
El aumento de carga, inmediato a la instalacion de una entibacion permanente
(§ 9-13) es el comienzo de este proceso de «ajuste» que aparentemente puede
durar aitos. '* Debe tenerse en cuenta, sin embargo, que la velocidad a la que
aunienta la presion decrece rdpidamente con ¢l tiempo.,

La presion vertical en un cuadro del tdnel Broadway en San Francisco, Califor-
nia {del tipo representado en la figura 9-4d), era, en nimeros redondos, de 24.000,
29000 y 30 000 libras por pulgada cuadrada, a las 2 semanas, 1 mes y 2 meses, res-
pectivamente, de la colocacidén de la entibacidn.

Los pies derechos eran vigas en H de 10 pulgadas, separadas 2 pies de centro
a centro. Las presiones se midieron con verificadores de resistencia especifica.

9-22. Los problemas de la presion en los tineles para agea. En los tane-
les de conduccién de agua, especialmente en los que ésta va a presion, ¢l
cilculo de las presiones sobre el revestimiento depende, en primer lugar, de
los esfucrzos internos producidos por el agua. Si el revestimiento ¢sld provec-
tado para resistir una presion hidrostatica fuerte, normalmente tiene resistencin
suficiente para soportar cualquier presion exterior producida por las rocas
Los huecos entre las rocas v el revestimiento deben rellenarse completamente
con lechada de cemento para hacer que la roca participe en la resistencia
a Ia presion hidrostatica interna. Cuanto mas sana sea la roca (roca muy
fuerte, completamente sin fracturas o casi sin ellas) menor scra el grosor de
revestimiento o la seccion necesaria de redondos para armailo, La evaluacion
de las condiciones de la roca, en este caso, debe haccrse por un gedlogo y un
ingenicro, ambos con larga experiencia, va que ¢l porcentaje probable de
presién transmitida a la roca es objeto de controversia entre los expertos en
tineles. Uno de los mayores problemas en los proyectos de tuneles de condue-
cidn de agua es la posibilidad de Altraciones. En el mejor revestimiento de
hormigén se formardn al fin grictas y puede ocurrir que haya escapes de agua
a las rocas vecinas. Asi esta agua produce presiones externas atrededor del
tunel ¥, st se corti repentinamente el agua del tanel {(por una rotura en la
conduccion o por razones de conscrvacion), la presion externa sin equilibrar
puede ser suficiente para hundir el revestimiento. Se ha ensayado, con éxito,
reducir al minimo el agrietamiento inicial inyectando un lodo de bentonita
detras del revestimiento; la expansion resultante de la bentonita produce una
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compresion sobre el revestimiento qgue reduce el agrietamiento. El problema
de las fugas se¢ ha resuelto frecuentemente colocando avenamientos en el exte-
rior del revestimiento para permitir el desagiie del agua de las fugas y cons-
truyendo el revestimiento de hormigon suficientemente fuerte: si s necesario,
armado con seccion circular. Se ha indicado otro método consistente en
colocar vélvulas de charnela en aberturas perforadas en el revestimiento. Estas
vilvulas estdn disefiadas de forma que se abren solamente hacia dentro del
tanel. Asi, st la presidn externa del agua es superior a la del interior del tinel,
se abren las vilvulas, lo que alivia la presion externa. En casos de fuertes
presiones hidrostdticas en el interior del tinel suele resultar mas barato cons-
truir un forro completo de acero en el interior del revestimiento; asi resulta
completamente impermeable el tinel. Se emplea generalmente este Gltimo
método en los proyectos de tuneles de presion o tuberia forzada en centrales
eléctricas de mucho salto. A veces se puede resolver el problema de la presion
del agua construyendo el tdnel principal de conduccién con poca pendiente
(para disminuir la presidn hidrostdtica interna) y conectandolo a un tinel o
tuberia de acero corto, pero muy pendiente en el Gltimo tramo a la central.
Esta dltima parte del tinel puede revestirse con planchas pesadas de acero,
lo cual, sin embargo, es mis econémico que colocar revestimiento de acero a
todo el largo del tinel.

Sc deben estudiar cuidadosamente las siguientes caracleristicas fisicas de
las rocas que rodean el tinel de conduccion: 1) intensidad de la fracturacién
y abertura de las fracturas, 2) efecto del agua en la roca (si puede disolverla
o deteriorarla, o no produce perjuicio alguno) y 3) posibilidad de escapes de
agua en la roca que creen una presion hidrostatica,

RECONOCIMIENTO E INFORMFE GEOLOGICO PARA UN TUNEL

9-23. Reconocimiento geolégico previo a la construccion del tanel. En Ia
mayoria de los casos ¢l trazado, tamaiio y forma de la seccién del tdnel se
establece con anterioridad al reconocimiento geoldgico. Este sucle ser el caso
en los tineles urbanos, los de carreteras y ferrocarriles, y también los tineles
de conduccion de agua en los que las condiciones hidedulicas determinen el
tamaiio y forma de la perforacion. Sin embargo, el hallazgo en el reconoci-
miento previo de unas condiciones geologicas particularmente malas pucde
dar lugar a un nuevo trazado del tinel. En la referencia 12 pueden encon-
trarse consideraciones geolégicas sobre ¢l trazado de galerias de arrastre y
desagiie en minas profundas. Este ultimo caso, sin embargo, tienc poca rela-
cibn con el ingeniero civil.

El documento geologico basico utilizado en el proyecto de un tinel es un
corte dibupado a lo largo de su plano axil. Fste corte debe indicar los dife-
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rentes tipos de rocas y tierras en el trazado del tdnel, limites entre ellas
{contactos) y deficiencias geoldgicas, como fallas. Si se pueden conseguir datos
suficienterente seguros, se debe indicar el nivel hidrostatico en ¢l corte.
Este suele ir acompafiado generalmiente del plano geologico de la superficie
del terreno, El mapa debe indicar las diferentes formaciones; rasgos estructu-
raies como fallas, diaclasas, rumbos y buzamientos de los distintos lechos,
contactos entre formaciones; y cualquier hallazgo de aguas de condiciones no
ordinarias, tales como filtraciones o fuentes termales. El grado de precision
con que s¢ puede provectar al nivel del tinel la geologia de Ja superficie se
deja al juicio del gedlogo. En terrenos sedimentarios se puede llevar a cabo
esta proyeccion con cierta precision, siempre que los lechos no estén demasiado
trastornados por pliegues y fallas. Sin embargo, en los terrenos igneos y mela-
morficos esta proyeccion es demasiado dificil, por la gran irregularidad de los
comtactos entre formaciones o tipos de rocas y porque las fallas y pliegues
en estos terrenos suclen tener trazas muy irregulares que son imposibles de
proyectar con precisidon sin una investigacidon subterrdnca muy completa.

Las rocas y suelos se investigan con calicatas, socavones y sondeos con
extraccion de testigos. Si lo permiten las condiciones econémicas, los sondeos
deben penetrar hasta el nivel del piso del tanel. En las bocas del tinel en
terrene blando, los sondeos deben profundizar lo suficiente bajo el piso para
dar la informacién necesaria que permila proyectar racionalmente la entibacién
y cimeniacién. El socavon o galeria piloto (Fig. 9-2a), probablemente, es el
mejor método de exploracion del emplazamiento de un tinel y debe emplearse
st el que sc ha de construir es de mayor tamafio (tales como los de carreteras
y ferrocarriles) y las condiciones geolégicas son criticas, Estos socavones deben
ser suficientemente grandes para permitir que un hombre pueda entrar y
trabajar (suele ser prictico darles cuatro pies de ancho por seis de alio).
Se emplea para la seguridad de los obreros una entibacion temporal construida
con madera local. La galeria se perfora a mano, barrenando a mano o con
martillo neumdtico y utilizando explosiones; en este caso se¢ extrae el escombro
en carretillas de mano o en vagonelas.

Un recubrimiento potente y una vegetacion cerrada pueden hacer muy
dificil la investigacion de roca y tierras para un tdnel, sea éste poco o muy
profundo. En estos casos pueden localizarse por métodos de investigacién
geofisicos los rasgos ocultos o zonas de fallas, mantos de agua o superficies de
las rocas.

9-24. Aplicacién de la geofisica en reconocimiento de tiineles.
nido por métodos geofisicos la informacién siguiente, necesaria para el pro-
yecto de un tunel: 1) la importancin de las fallas y fracturas de mayor
magnitud, 2) profundidad de !a roca firme bajo un suclo potente, y 3) situa-
cion de ciertas formaciones y su posible interseccion con el piso del tinel,

Se ha obte-
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En el reconocimiento del emplazamiento de un tinel de desvio a través de una
montafia en Colorado '? se empled el método de resistividad para determinar, entre
otras cosas. la existencia y naturaleza de las fallas o zonas de fractura que. se sos-
pechaba, corrian paralelas al trazado del tinel (Fig. 9-30). Las medidas de resis-
tividad en el campo establecieron los siguientes tipos de terrenos, en relacién con la
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Fi1G. 9-30. Plano de resistividades de una parte de un tanel. Véase también la figura 9-31. 7

ejecucion del tinel, dados en el cuadro 9-2. En una investigacidn de campo de esta
clase, por resistividades, se supone que los datos geotisicos cuantitativos sobre el
caricter de las distintas rocas en la superficie puede proyectarse hacia bajo al nivel
del tinel. IDe esta forma, se pueden predecir las condiciones que se van a encontrar
al perforar el tanel. Los resultados tipicos de esta investipacidn estan representados
en la figura 9-30, que es un plano de resistividades de una zona préxima al tanel, de
la estacidn 132 a la 134, (Fue ésta el adrea en que sc sospecho la existencia de una
zona de falla o fractura) La zona se delimitéd con medidas de resistividad a pro-
fundidad fija con una separacién de electrodos de 30 metros El examen de campo
indicd que la zona buzaba hacia el norte mas de 45° y menos de 80°. La figura 9-31
representa un perfil de resistividades a To largo del eje del titnel en esta zona, que se
ha dibijado a partir de las medidas de resistividad. Se ve claramente la resistividad
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CUADRO 9-2. TIPOS DE TERRENO EN EL TRAZADO PROYECTADO DEL
TGNEE, CLASIFICADOS SEGUN LAS MEDIDAS DE RESISTIVIDAD ELECTRICA

. Resistividad en Simbolo en el
Tipo de terreno ) .
ohm.cm. mapa y descripcion

Terreno humedo, con probabilidades de des. ' P (probablemente
prendimiente . . ., ... oL L. Menos de 25.000 malo}

Terreno fracturado, parcialmente hiimede, no Py (probablemente
debe producit necesariamente desprendi- fracturado, no
mientes . . ... ... ... ... .. .. .. .| 25.000-40.000 malo)

Terreno més o menos normal o de tipo medio . | 40.000-65.000 . n (casi normal)

Roca densa, mas o menos seca . . . ., . . Mias de 65.000 me {(muy dura y

i compacta)
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Fia. 9-31. Perfil de resistividad a lo largo de una parte del eje de un tinel.’’
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haja de la zona de fractura y falla y la mayor de las rocas de mejor calidad 2 ambos
lados de la misma. .

Los resultados de Iz investipacidn indicaron que no era probable que las fallas
paralelas al tinel produjeran dificultades en fa construccién, El reconocimiento geo-
fisico descubrié un aparente zonado de las rocas subyacentes, con una zona muy
fracturada (probablemente terrenc en malas condiciones), formando un dngulo ob-
wso con ¢l trazado del tinel. Este no ha sido perforado. Sin embargo, en casos
semejantes, se han podido comprobar los resultados obtenidos por geofisica, por
sondeos y levantamiento de! mapa geoldgico de superficic. Estas comprobaciones
indican que el método de resistividades es prictico si las condiciones geolégicas son
favorables a su aplicacidn.

Se ha utilizado frecuentemente el método sismico para determinar Jla profun-
didad de la roca firme a lo largo del trazado propuesto para un tinel. Por ejemplo,
cuando el USBR intentaba encontrar un emplazamiento adecuado para el tinel de
Low Gap del Columbia Basin Project, la investigacidn detallada por sondeos con
extraccidn de testigos hubiera sido muy costesa y llevado mucho tiempo, ya que
algunos sondeos_ debian tener mas de 200 metros de profundidad. Se empled el
método sismico entre sondeos muy separados, para calcular la potencia del recu-
brimiento y del basalto sobre el nivel del thnel. Se consigutd determinar la i)rofun-
didad de fa roca firme en 73 puntos por el método sismico en el tiempo que hu-
biera llevado el perforar dos sondeos profundos.

9.25. Notas geologicas gencrales sobre proyectos de tameles. Durante el
reconacimiento geoldgico previo para In construccién de un tinel deben acla-
rarse {res puntos bdsicos para los métodos de construccion y costes corres-
pondientes: :

1. ¢{Resulta el terreno duro o blando para la perforacién? ;Serd necesario
el empleo de explosivos? (A este respecto es esencial la consulta a un ex-
perto en explosivos.)

2. ;Qué parte del tinel necesita entibacidon? ;De qué tipo seria ésta?

3. (Es probable cncontrar agua? Si es asi, sen qué parte del tinel y en
qué cantidades?

Ningin reconocimiento geoldgico puede dar respuestas concluyentes a
estas preguntas, pere en todo momento se deben estimar las posibilidades mas y
menos favorables en cada caso. Casi todas las rocas duras, macizas, se pueden
perforar facilmente y pueden sustentarse sin entibacidon a menos que estén
muy trastornadas por movimientos geoldgicos orogénicos o de formacion de
montaiias. Con Ia disminucién de la duresza aumenta la trabajabitidad de la
roca, pero decrece su estahilidad, Fste es el caso de muchas pivarras, arcillas
¥ terrenos semejantes, incluso la roca descompuesta, La fisilidad de la roca
en combinacién con la presencia de cuencas proximas de agua, situadas a
mayor cota, pueden indicar la posibilidad de cortar fuertes cavdales de agua
en ¢l tanel. De igual manera, la presencia de fuentes en la superficie. de las
que mana agua caliente, puede indicar la existencia de corrientes profundas
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de agua. Las burbujas de gas en los pozos vecinos son una advertencia de la sidua
posile existencia de gas al nivel del t2nel. Antes de construir un tinel es con- o”:"”;“;“‘l:” - potory o o o °é°3c, .
veniente hacerse una idea de las probabilidades de tener un exceso de exca- 889 8o E8%. 8898 g gEg88s88¢8, .
vacion demasiado grande y de hundimiento. Las diaclasas v, sobre todo, las . 1] -1:1]% l [a_ nypa e
fallas son la causa principal de los terrenos con mucha tendencia al hundi- - i3 L # R §§ G"’f"";mwm
miento en los taneles. El terreno en bloques puede crear dificultades si las r;s.'vuu.mpa!' ; il BrR b ,f_o_’.;"’ -
superficies de contacto entre éstos son lisas. Los reconocimientos en la super- sst ombaa e R e v s (T +¥
ficie del terreno o los estudios de fotografia aérea suelen ayudar a localizar T or b ig "’"""*"‘”""‘”'"'"'“gmggl 3"
los sistemas principales de fallas y de diaclasas (véase § 7-18). A veces se § : d"" ;l 1
puede obtener informacién geologica de las trincheras de las carreteras pro- 3y ¥ 4® A A £ (N ;
ximas; por ejemplo, en un reconocimiento geologico previo para un tunel se 5:‘,} = ‘g & !WL,}EJJ L:‘% 5 ;'
encontré que un terreno muy meteorizado en una trinchera adyacente de una . s mL—E.‘—’ ""”“"""";‘;ﬁ'z “éﬁ ] —
carretera perlenccia a la misma formacion que habia de atravesar el tinel. (B ey mg | e iéj@;‘;:-fﬁ P
Esto hizo ltegar a la conclusion correcta de que el exceso de excavacion en { ' ? E A T 1 v E
el tunel iba a ser demasiado grande. ' El término «meteorizado» tal como se § prmrecscs g T ] E e &
acaba de emplear se 1cfierc a los cambios en la superficie de la roca debidos a S e u.mm\% lfe 4 e 4 "y 1 e
oxidacion, carbonizacion e hidratacion. g T ,%‘ Inne §§ ZanRl ’ E

La presencia de roca turgente se puede determinar en ¢l trabajo de reco- 3 MRk 5 fg'iug . e hat
nocimiento geoidgico previo. Si una roca es o no de tipo turgente solamente - _1::_3‘ g§§ /_‘__Eg_g” L] 23 'g‘ g
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Son de gran importancia las investigaciones geologicas cuidadosas previas : . é:‘é o[,. §' ~
a la construccion del tinel. Se sabe de muchos tineles, en particular los de ! 3 8+ ,ln, § Py
pequeia seccion, que se han construido con éxito con la base de una infor- LI _,_} 11111s | 3 &
macion geologica limitadisima o practicamente sin informacion alguna. Sin l 1 1IN ‘T’ g oo 2
embargo, suclen ocurrir estos casos solamente cuando los constructores cono- | ’_ s (T8 (11 R Bire F"
cen muy bien la geologia local por experiencia previa. ’ X 2 ’lw
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9.26. Informe geologico. Fn este informe deben describirse los resultados ? - e g 1
del reconocimiento previo acompaiiados de todos los rasgos geoldgicos a lo TOTUTT _f T T ST B [ RR SR
fargo del trazado proyectado que puedan ayudar para los ingenieros proyec- - - iﬁ 2 "“"”"""s’z‘ﬁ‘i“’sf;,‘:fj\sgf_jtfsz.’ifff
tistas y constructores. Se deben evitar las discusiones geologicas complicadas. ,,,,,,,,h.,,o: A 1, m‘_:}:J ] carivy eavey
Fs escncial cmplear un lenguaje claro y simple. Los tenms expuestos en este || 14 HW 3 N P ﬂ\/f»':gz;;;
capitulo que sean pertinentes en ¢l caso que se estudia deben incluirse en e! g§8g88° 889° gggeed g SEE s 55 838 o ek
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informe. Ademis del aspecto puramente técnico de la construccion del tanel, oynur Joa iy e
a los propietarios de éste les interesa evitar cualquicr reclamacion legal que s osan ne
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450 PRINCIPIOS DE GEOLOGIA Y GEDTECNIA

pueda surgir durante Ja construccién o después. Por lo tanto, cl informe debe
estudiar s la perforacion del tanel puede producir dafos en los edificios o
estructuras proximos, particularmente el asentamiento de edificios urbanos, y
la posibilidad de que seque pozos y manantiales utilizados para suministro de
agua. F! informe debe incluir fotografias de las estructuras adyacentes que
puedan experimentar daiios a causa del tinel. Si es posible, se deben inspec-
cionar taneles proximos que tengan unas caracteristicas geologicas semejantes
y describir la geologia y las dificultades con que tropezaron durante la cons-
truccion. A veces es necesario informar sobre la accesibilidad del tinel para
el equipo de construccion (carreteras, etc.), la posibilidad de conseguii aridos
para el hormigdn del revestimiento y las condiciones climiticas generules de
in zona. (Por ejemplo, se sabe que en una region en que se producen fuertes
tormentas eléctricas los rayos descargados en la superficie del terreno han
seguido su marcha por las grietas y fisuras hasta el nivel del tinel y han hecho
estallar prematuramente los explosivos preparados en él)

Otro rasgo yue el gedlogo debe poner en claro es la posible influencia del
tinel en cl régimen de aguas superficiales y subterrdneas en los terrenos supe-
riores a €. Esto debe tenerse muy en cuenta, sobre todo en regiones en que
escasea el agua y, por tanto, adquiere gran valor para uso doméstico ¢ indus.
trinl. Los tineles perforados bajo lagos, rios y otras masas de agua superficial
pueden desviar caudales considerables de agua al tinel. '™ (Por e¢jemplo,
durante la construccidon del ya mencionado tanel Moffat, un lago en la super-
ficic del terreno a 600 metros sobre ¢l tdnel, se desagud completamente en éste.)

Informe final de la construccion.  Si se retiene a un gedlogo como asesor
durante todo el periodo de construccion, debe entregar un informe final al
terminar ¢l trabajo. Deben explicarse las diferencias bdsicas entre las predic-
ciones del informe previc antes de Ja construccion y lo que se encontrd real-
nente durante ésta. *° Se debe llevar un registro cuidadoso del tanel durante
su excavacion o confeccionarlo inmediatamente después de terminado éste.
Exponemos en fa figura 9-32 un ejemplo de un registro geologico final resumi-
do. Iiste registro puede resultar de muchisimo valor en caso de que surjan
problemas de conservacién en dicho tinel, como, por ejemplo, grietas en el
revestimiento, o en el de que se planea situar otro tanel en la vecindad. Un
registro completo es de gran valor para el gedlogo y el ingeniero en su estudio
de la relacion entre las condiciones geoldgicas superficiales y las dificultades
posibles de construccidn en las perforaciones fuluras de tancles.
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TUNELES

Informacién Geoldgica que debe obtenerse durante la investigacion

1. Si existen fallas, ;qué posicidon guardan con respecto al tunel?
2. ¢En qué longitud afloran?

3. ¢Cual es la magnitud del afallamiento en el que se va a encontrar roca
triturada®?

g,En'qué puntos y cantidades sera encontrada agua, ademas de qué
calidad es?

¢ Se excavara el tunel compietamente en roca sana o se encontraran zonas
intemperizadas o bien cauces sepultados con rellenos de material
permeable?

¢,.Se obtendra durante la excavacién una seccién limpia o habara sobre-
excavacion?

¢ Sera la roca facilmente excavada o por el contrario dificil?

. ¢, Existen razones que den lugar a pensar en la posibilidad de grandes o

pequerios desprendimientos de roca del techo del tunel, qué parte del tunel
necesita soporte o0 ademe y de que tipo?

¢ Existen materiales no consolidados en los portales de entrada o de salida
del tunel o bien si la roca esta muy intemperizada en qué longitud sera
afectado el tinel y qué dificultades pueden presntarse en las
excavaciones iniciales?

¢, Hay posibilidades de encontrar muchas dificultades en las partes
profundas del tinel en zonas de roca que se esta expandiendo por
liberacién de presiones ¢ bien con desprendimientos violentos de roca?

En el caso de tuneles de presion ¢ se requerira un refuerzo o revestimiento
a todo lo largo del tunel o sélo en ciertos lugares ens la vecindad de fallas?

¢, Se encontraran altas temperaturas o gases venenosos durante la
excavacién?



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS IGNEAS

INTRUSIVAS: Grénitos, dioritas y gabros

« Profundidad de meteorizacion

« Alteracién hidrotermal

. Alto grado de fracturamiento y argilitizacion

. Exfoliacion (por liberacién de esfuerzos)

« Fracturamiento bastante regular con dos 0 mas sistemas
. Permeabilidad

EXTRUSIVAS:
- Depdsitos volcanicos recientes

- secuencias anisotrépicas (lavas, piroclastos)

- capas débiles (cenizas, tobas)

- suelos fosiles

- espesores delgados de lava

- diaclasas de enfriamiento (estructuras columnares)

- vesiculas, ductos y cavidades

- depésitos heterogéneos (brechas)

- variaciones en resistencia, deformabilidad y permeabilidad
(tobas, brechas)

- seudocestratificacion

- depodsitos de ceniza metaestables

- alteracion (p.e. tobas basicas a bentonita)

- tubificacion

. Depositos volcanicos antiguos
- fracturamiento
- alteracion metedrica
- permeabilidad



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS SEDIMENTARIAS

QUIMICAS (calizas, dolomias, greda, caliche, evaporitas, margas)
Sus propiedades mecénicas'debenden de:

« edad de laroca

« porosidad

« Mmineralogia

» grado de fracturamiento y plegamiento
« espesor de los estratos

Problemas:

. Permeabilidad (disolucién y fracturamiento)

- fluencia plastica (evaporitas y greda)

» cavernas de disolucion {con o sin relleno) karst
» presencia de lutita interestratificada

» resistencia al esfuerzo cortante (lutitas y yeso)
+ grado de fracturamiento y estratificacion

« hundimientos superficiales (karst)

« asentamientos y deformacion pequefa {greda)
« expansion (evaporitas con anhidrita)

« disolucién rapida (yeso)

« desmoronamiento en presencia de humedad (margas)

R



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS SEDIMENTARIAS
CLASTICAS

ARENISCAS
Sus propiedades mecanicas e hidraulicas dependen de:

. cantidad de cementante o matriz
porosidad

composicion de los granocs de arena
grado de compactacion

contenido de agua

grado de alteracidn

edad de la rocd

Problemas:

. sistemas y grado de fracturamiento

« estratificacion y plegamiento

« asociacion con lutitas (baja resistencia, bufarmento)

« tubificacién

« disgregacién (areniscas no cementadas)

« alteracién por meteorizacién

. baja resistencia y alta deformabilidad (no cementadas)
« permeabilidad



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS SEDIMENTARIAS
CLASTICAS

LUTITAS

Sus propiedades mecanicas dependen de:

contenido mineraidgico (relacion arcilla-cuarzo)
tipo de arcilla predominante (actividad)

grado de compactacion (menos resistentes)
grado de cementacion (mas resistentes)

grado de fracturamiento y deformacion

edad de la roca

Problemas:

fisilidad (lutitas con mica)

blandas (lutitas carbonosas) .

desintegracion por - intemperismo (lutitas con bajo grado de
compactacion) -

desmoronamiento {contraccidn)

deformables (baja capacidad de carga).

baja resistencia al esfuerzo cortante

expansion (lutitas con montmorillonitas, pirita y marcasita)

facilidad de erosién

estratificacion y grado de fracturamiento
anisotropia

solubilidad (lutitas con yeso)

gases (lutitas carbonosas)

fluencia plastica (creep)

tn



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS METAMORFICAS

Pizarras, filitas y esquistos-

« orientacidon preferencial (foliacion y esquistocidad)

- bandas de minerales laminares (clorita, mica)

. fisilidad (pizarras)

« anisotropia (resistencia y deformabilidad)

. fracturamiento y deformaciodn intensa

. alteracién metedrica

« _presencia de minerales de baja resistencia al esfuerzo cortante
(esquistos de clorita, taleo y sericita) ‘

Gneiss

. alteracién metedrica ,

. bandas gruesas de minerales laminares {micas)
« fracturamiento

cuarcita, hornfels

. SOlo problemas asociados al grado de fracturamiento

Marmol

« las mismas caracteristicas de las calizas



DISCONTINUIDADAES GEOLOGICAS

"Una discontinuidad es una fractura en el macizo rocoso”

tipos:

- juntasy planos de estratificacion

. fallas y fracturas de origen tectonico

. foliacion (en rocas metaméorficas)

- exfoliacion (en rocas igneas intrusivas)

« diaclasas de enfriamiento (columnas en lavas y diques)
Familia de discontinuidades: las que son paralelas unas de otras
Sistema de discontinuidades: se forma por'dos 0 mas familias

. familia primaria es la mas abundante

. familia secundaria menos abundante

Las discontinuidades influyen en las caracteristicas del macizo rocoso:
« resistencia al esfuerzo cortante

« deformabilidad
« permeabilidad



DISCONTINUIDADES GEOLOGICAS

Caracteristicas para fines de ingenieria:

rugosidad:

espaciamiento:

resistencia de
las superficies
del plano:

desplazamientos
previos:

apertura:

tipo de relieno:

contenido de
agua:

influye en la resistencia al esfuerzo cortante
varia de lisa (i = 0) a muy rugosa

permite apreciar la estructura del macizo rocoso
y ya que representan zonas de debilidad influyen
en su resistencia efectiva e isotropia.

influyen en la resistencia al esfuerzo cortante y
la deformabilidad del macizo

(presencia de estrias) influyen en la resistencia
al esfuerzo cortante

influyen en la resistencia y permeabilidad del
macizo, pueden dar indicios del efecto del
intemperismo en el terreno

el tipo y cantidad influyen en la resistencia,
deformabilidad, p. ej. arcilla, material granular,
carbonato, etc.

influye en la resistencia y cohesion del relleno y
paredes del plano
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CHAPTER 4
LOAD ON TUNNEL SUPPORTS

INFLUENCE OF ROCK CONDITION ON ROCK LOAD
Rock load and earth pressure

Tunnel supports in rock tunnels are said 1o be acted upon by «a rock load, whereas
the tunnel supports in earth tunnels are acted upon by earth pressure. The term rock
load indicates the height of the mass of rozk which tends to dron out af the roof. I
‘no support s supplied this mass of rock drops into the tunnel by increments
whereby the roo! assumes in the course of lime the character of an irregular vault.
Yet this vauit may remain stable {or a long time s demonstrated by the roof of
naiural caves. Fig 14 shows such a vault. It was formed during a few decades by the
dropping of rocks out of the roof of a tunnel after the reof supporl had rotled away
On the clher hand, the term earth pressure indicates the pressure exerted by a
cohesionless or plasiic material onto the tunnel suppert. If no support is installed, this
material invades the tunnel either rapidly or slowly and the process continues uniii the
tunnel has disappeared. The rock load depends on accidenial details such as the
spacing and the orientation of the joints, which may change from point to point,
whereas the earth pressure depends on the average properlies of the material sur-
rounding the tunnel.

Earth tunnel conditions in rock tunnels

Wherever the rock is chemically intact and no more than moderately jointed, the
roof of the tunne! is either sell-supporling or else it requires no more than « {unnel
supper!l capable of sustaining moderate rock load. The sides of the tunnel are com-
monly stable. Exceptions lo this rule will be mentioned. On .the other hand, wherever
the rock is compleiely crushed or decomposed, typical earth tunneling conditions will
be encouniered. This is not surprising, because “earth” is merely the final resull of rock
disintegration and chemical rock decomposition. Hence if a tunnel crosses a ridge or
spur containing fault zones and zones of chemical alteration, it may consist of rock

tunnel sections separated from each other by sections in which the methods of earth
tunneling mus! be used.

Statistically by far the major part of the [ootage of exisling rock tunnels has been
driven under rock lunneling condilions. However, in some regions of geological dis-
turbances the local occurrence of earth tunnel conditions 1s probable and in others il
Is certain, In some important tunnels, such as the Mono Craters Tunnel, a large part ol
the tunnel had to be constructed under earth unneling conditions, Tunnel hazards and
excess cost of construction are commonly associated with those tunne!l sections in which
earth tunneling conditions prevail. Hence the earth pressure on the earth tunnel sections
requires al least as much attention as the rock load on typical -rock tunnel seclions.

Principal types of loading conditions

In perfectly or almost perfectly intact rock no support is required unless popping
is encountered. In. stralified or moderately jointed bul otherwise inlact rock the tunnel
support serves its purpose if it is able to sustain @ moderate rock load. In crushed rock
the loading conditions are similar to thosz o be encountered when mining through
sand: and in zones of rock decomposition they are simiar to those in tunnels through
clay. Tunneling through clay may be very easy or very dillicull, depending on the
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character and degree of compaction of the clay. An equally wide range of conditions -

is encountered when mining through decomposed rock. The behavior ol the worst
types of decomposed rock are indicated by the terms squeezing and swelling rock.

The transition [rom solid rock to earth-like rock may be abrupt or gradual. Rock
intermediate between moderately jointed and crushed rock is commonly called blocky
and seamy rock. No specific terms are used for rocks intermediate between intact and
completely decomposed ones. The words discolored for the incipient and crumbly for
the more advanced stages would be appropriate.

In the following articles only the most common types of loading conditions will be
considered, starting with those in intact rock and ending with those in squeezing and
swelling rock. The description of the loading conditions will be preceded by, a discussion
of the state of stress in rock prior to tunneling, beccuse this slale has a decisive
influence on the reactions of the rocks on the tunneling operatiens,

STATE OF STRESS IN ROCK PRIOR TO TUNNELING

The load on iunnel supports depends more or less on the stote of stress in the rock
prior to tunnel construction In this connectron distinction must be made between
vertical loads and horizeontal pressures. The vertical load on o horizoniaul seclion
through a mass of rock is equal to the weight of the rock located above this section.
The horizental unit pressure a! the elevation of such a seclion may range between wide
limits. In accardance with practice prevailing ameong tunnel men vertical leads will be
expressed by the thickness H in leet of rock. The vertical load in pounds per sqg. it. is
equal to H times the unit weight, w, in pounds per cu. ft. of the rock, or Hw. The
unit weight of the rock can be determined by o sample test. It ranges between 165
and 180 lbs. per cubic foot. On the other hand the horizontal pressures p, will be
expressed in pounds per sq. fi.

The ralio between the horizontal pressure, p,. and verlical load Hw 1 a mass of
rock depends primarily on the geological history of the rock. In an undisturbed mass of
rock, the horizontal unit pressure at any given point is likely to be considerably smaller
than the vertical load at the same point. In a lolded mass of rock, the horizontal pressure
depends on whether the horizontal forces which produced the folding have already
disappeared or whether they are slill active. If they have disappeared, the horizontal
pressures may be as low as in an undisturbed mass of rock. On the other hand, if
the horizontal forces are still active, the horizonial pressure at any depth can be ciose
lo the compressive sirength of the rock. Stnce we have no reliable means for deter-
mining the state of siress in the interior of @ mass of rock, the existence of heavy
horizontal pressure can only be inferred from its visible manifestations, such as
popping rock at a moderate depth below the surface.

TUNNELS THROUGH INTACT ROCK
Siresses al tunnel walls

By theory it has been shown that the efiect of excavating a tunnel through intact
rock on the state of stress in the rock rapidly decreases with increasing distance from
the tunnel walls. At the walls the normal slress at righl angles to the wall (radial stress)
is zero and the normal siress acting in a circumferential direction (circumierential stress)
is roughly equal fo iwice the stress which acted ot the same point prior to tunneling.
With increasing distance from the tunnel walls the radial stress increases, the circum-
ferential stress decreases and at a distance equal to abou! the diameter of the tunnel,
the state of siress in the rock is practically unaliered.
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At the walls the state of stress in the rock is similar to that in an unconfined rock
specimen subject to axial compression in a testing machine. The rock does net fail in
the tunne! unlil the circumferenticl stress becomes equal to the unconfined compressive
strength of the rock. In rocks which are not acted upon by horizontal forces, such as
those which lifted up the mountain chains, the circumferential stress does not exceed
about iwice the overburden pressure. On amccount of this condition cnd the great
sirength of intact rocks, failure by crushing would nol occur in porous sandsione at
a depth of less than about 5000 ft. The critical depth increases with the increasing
strength of rock and reaches more than 35,000 fi. for granite and other igneous rocks.

Popping in tunnels through intact rock

The term popping rock refers to rock {ormations from which thin slabs of rock are
suddenly detached after the rock has been exposed in a quarry or a tunnel. Popping
normally occurs only in hard rocks in an intact state. In tunnels the slabs are popped

off either from the sides or from the roof of the tunnel.

Popping has been encountered only in hard and brittle

rocks. It has invariably been found that the detached slabs

do not {it the surface ifrom which they popped. This fact

indicates that the rock to which the slab was attached is
" in g stale of intense elastic deformation.

4 i Fig. 15 illustrates popping as observed in a drift during-
Drift the construction of the Simplon Tunnel in Switzerland. The
shaded areas indicates slabs on the verge of popping off,

whereas the black lines represent the assumed position of

the cracks which precede the detachment of succeeding

slabs.

_‘\\\_\-\\\\\-\\\\\\\\\\\\\\\\
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In some regions the elastic deformations disclosed by
popping appear to be due to the fact that the horizontal
Fig. 15—Popping rock pressure which led 1o the formation of geologically young -
mountain chains is still active. However, in other regions

it may be due to still unknown causes.

Whalever the underlying physical causes may bz, tunnels in popping rock require
both lemporary and permanent lining, to protect the workmen {rom flying 1ock fragments.

Protection against popping rock

Fig. 15 shows that the popping is preceded by an inward bending of the slabs. If
a sufficient counter force is applied ot right angles to the slabs 1o prevent bending,
the slabs would remain in place und iail, at a higher lead, by shear or by crushing.
The pressure required to preven! the inward bending is very small. Therciore, any
tunnel lining which is capable ol sustgining an exlernal load of about 400 lbs. per sq.
ft. should suifice to prevent slab fragments from being thrown into the tunnel. Since
the popping occurs most frequently at the sides of the tunnel, the footings of the ribs
should be secured against horizontat displacement.

Commonly the process of popping involves only a breakage of the rock in the
immediate vicinity of the tunnel walls, But if it initiates a progressive general breakage
of the rock surrounding the tunnel, the tunnel support should be strong enough to carry
the load of blocky and seamy rock {see below). In any event the lining should be
tightly wedged against the walls of the tunnel, or the spuce between the lining and
the rock should be back packed.
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TUNNELS IN UNWEATHERED STRATIFIED ROCKS AND IN SCHISTS

Sources of weakness

Almost every stratified rock brecks readily along-bedding planes. Therefore the
bedding planes constitute a source of mechanical weakness. In schists the cleavage
planes have o similar effect. In addition to these innate mechanical defects, every
stratified rock and every schist contains at least iwo sets of joints oriented at approxi-
malely right angles to the planes mentioned before. These will be referred to as
transverse joints. '

Bridge action in rocks with horizontal layers

If the spacing of the transverse joints is !
greater than the width of the tunnel, the

| [
l

spaced transverse joinis. spaced transverse joints.

rock layers bridge the tunnel hke solid slabs as shown in Fig. 16 ¢ and they are sub-
ject to bending under their own weight. If the bending stresses are smaller than the
tensile strength of the rock, the roof is stable without any support, as shown in Figs. 16 b
and c. Fig. 16 ¢ also illustrates the benefits derived from an arch-shaped roof. The

sides of the arch constitute corbels which reduce very considerably the free span of
the roof slabs.

If the bending stresses in the rock layers above the tunnel exceed the strength of

the rock, or if layers are weakened by transverse joints, they require support as shown
in Fig, 17.

The corbel arch principle has been used in early days for reducing the free span
of bridges as shown in Fig. 18. Heavy wooden beams, each one longer than the one
below it, cantilever out from the abutments thereby reducing the free span of the
bridge to a nominal figure,
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compoesed of fairly thick
strata with few joints, the
roof will be tlat as shown
in Fig. I4. On the other
hand if the strata are thin
and weakened by many
joints « peaked roo! will
be formed as indicated in
Fig. 18 ¢. Yet the breakage
will rarely if ever con-
linue after the vertical dis-
lance between the top of
¢ semicircular payline
and the top of the over-
break becomes equal to
0.5B as indicated in Fig.
18 c. This condition deter-
mines the maximum value
which the load on the roof
suppor! can assume.
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Overbreak in
horizontally
stratifisd
rock.

Ultimate overbreak if no support s instalicd.

It the tunnel support is constructed and wedged soon after blasling, the friction
forces on the sides of the rock fragments ozcupying the space between rool support
and vaull transfer part of the weight of this
sides o! the vaull. Hence even the ultimats load, measured in feet of rock, on an
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Fig. 18

After Frank Brangwyn, A. R. A.

Heavy cantilever beams used fo reduce the free span ol a wooden bridge.
They are similar to the corbels al the hounches in lhe tunnel shown in Fig. 16 c.

Overbreak and rock load in horizontally stratified rock

The overbreak depends on several factors. Foremost among them are the [ollowing:

Spucing between the joints.
Shaltering cffect of blasting on the rock located beyond the payline.
Distance betlween the working face and the roo! support, and

Length of time which elapses between the removal of the nctural sup-
port of the rool and the installation of the artificial support.

Figs. 19 a and b illustrate the iniluence of the distance between the working face
and the supported roof on the overbreak in clpsely jointed, horizontally stratified rock.
The smaller this distance, the smaller is the guanltity ol rock which is likely to drop out
of the roof when the round is fired.

It Figs. 18 o and b are considered in conjunction with the transverse section of the
tunnel illustrated in Fig. l6c, it will be seen that the rock over the face constilutes
a half dome. Within the limits of the joint spacing, the roo! is supporied by the rock
ahead of the face and on the sides. Succeeding rounds remove the forward support
from the half dome so that the rock above the rool is carried by bridge action or arch
aclion.

If no roof support is construcied, a certain quantity of rock will drop from the roof
whereupon the roo! assumes the character of that of a natural cave. If the rock is
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adequately constructed and backpacked roof support in closely jointed, horizontally k

stratified rock is likely to be much smaller than the value 0.5 B. On the other hand, if
large empty spaces are left between the roof support and the roof, blocks will drop out
of the roof, one by one, whereby the load on the roof support may increase to ils
maximum of 0.5 B. '

In some rocks the spacing of the joints changes considerably from place to place.
In such rocks the load on a well-wedged tunnel support may vary between zero and a
maximum somewhat smaller than 0.5B.

Overbreak and rock load in tunnels through verticel strata

In {olded masses of rock the dip of the strala may range anywhere between 0°
and 90°, and the strike may intersect the center line of the tunnel al any angle between
0° and 90°. In the following discussions it is assumed that the center line of the tunnel
is parallel to the strike and that the strata are vertical as shown in Fig. 20a. In rock
with such a structure, the individual strata bridge the space between the heading

Transverse jnints

N

0.25 B

N

b M. _
I
1
Fig. 20—Tunne! in vertically stratified rock Supported Blasted

and the supported part of the tunnel, Fig. 20 b. Hence, if the joints are closely spaced,
the amount of overbreak depends to a large extent on the distance betiween the
working face and the supported roof.

- The mass of rock located above the roof is held merely by the friction along the
two bedding planes passing through a and b in Fig. 20 a. The roof has to carry the
entire difference between this weight and the total friction forces, If these planes were
perfectiy even, the load on the roof support could be very important. However, in
nature these surfaces are always more or less uneven. Hence the load on the roof

rarely exceeds the weight of the rock which has been shattered and loosened by
blasting.
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There is no evidence that the upper boundary of the loosened rock is localed al
an elevation of more than about 0.25 B above the crown of the roof support. If no large
emply spaces are left between the rock and the roof support, no subsequent loosening-
up of the rock located above the roof can iake place. On this assumplion it seems safe
to assume that the load on the crown of the roof support will not exceed 025 B fi. of
rock.

Overbreak and rock load in tunnels through inclined strata

Fig. 21 is «a section through a tunnel located in the inclined part of a fold whose
axis is parallel to the center line of the tunnel. On gccount of the siratification the
overbreak fends lo produce o peaked roof as shown in Figs. 21 and 22, In Fig. 22,

Fig. 2]1—Tunnel in rock whose sirala are steeply inclined

illustrating the overbreak in a tunnel through gneiss, the right-hand side of the roof
coincides with o cleavage plane or plane of foliglion and the left-hand side coincides
with joints.

If the bedding or cleavage planes rise at a steep angle to the horizontal, a wedge-
shaped body of rock, a e d 1n Fig. 23, tends lo shde inlo the tunnel and subjects the
post al a ¢ to bending. The lateral force, P per unit of length of the tunnel, which acts
on the post can be estimated as indicated in Fig. 23. The eslimate is based on the
assumption that the rock indicated by the shaded area to the right of ¢ e in Fig. 23 a
has dropped out of the roof and that there is no adhesion between rock and rock
along d e. On these assumptions the wedge-shaped body of rock a d e is acted upon
by its weight, W, and the reaction Q on the surface of sliding a d. In order to prevent
a downward movement of the wedge, the verlical post a ¢ must be able to resist a
horizontal force P. The reaction @ acis at an angle ¢ to the normal on the surface of
sliding @ d. The angle ¢ is the angle of friction between the wedge and its base.
The weight W is known. The intensity of the forces Q and P can be determined by
means of the polygon of forces shown in Fig. 23b.

56



The angle of friction @ depends not only on the nature of the surfaces of contact
al a d but also on the hydrostatic pressure in the water which percolates into the
space between the two surfaces. Experience with slides in open cuts in stratified rocks
indicates thal the value of ¢ for stratified rocks with clay or shale partings may be as
low as 15°. If no such partings are present, 25° seems to be a safe value.

"Fig. 23—Forces acting on
tunnel support in inclined
strata

The highest value for the unit pressure on the roof depends on the slope of the
strata. For steep strata it will hardly exceed 0.25 B, whereas for gently inclined strata
it may approach the value 0.5 B.

TUNNELS THROUGH MODERATELY JOINTED, MASSIVE ROCKS
Cverbreak and rock load ;

One set of joints in massive rocks is commonly parallel to the ground surface.
Overbreak and rock lead cenditions in such rocks are similar to these in stratified
rocks. If the joints are orienled at random, absence of a roof support would ultimalely
lead to the formalion of @ vault-shaped roof as shown in Fig. 24 a. Whalever the orien-
lation of the joints, the blocks located between joints below the zone of rock weathering
are so inlimately interlocked that they have very litile freedom of movement. This is
demonstraled by the fact that the verlical sides of tunnels through such rocks rarely
require any lateral support. The roof is the only place in the tunnel where blocks are

likely to become detached. ,

Owing te gradual adjusiments in the stale of siress in the rock adjoining the tunnel
the interlocks between blocks may fail long after an unsupported tunnel is {finished,
but it is hardly conceivable that such failures would occur if the rock is tightly
wedged against a tunnel support. Hence the greatest value which the rock load on
such a support can assume will be considerably smaller than the weight of the body
of rock located between the tunnel support and the upper boundary of the potential
overbreak indicated in Fig. 24 a which is 0.25B. Hence the actual load on the crown
may vary belween zero and 0.25B depending on the orientation and spacing of the
joints. There is no reason for assuming that the load will increase with time, provided
there are no large emply spaces between support and rock.



Popping

If the rock is in a state of intense elastic deformation, due to tectonic stresses or
other causes, the connections or interlocks between blocks such as A and B in Fig.
*4 b and their neighbors, may suddenly snap, whereupon the block is violently thrown
into the tunnel. If such an incident occurs, it is necessary to provide the tunnel with
the support prescribed for popping, intact rock (see article on intact rock).

Overbreak if permanently unsupported

Fig. 24—Over-
break and
popping in

moderately
W jointed rocks

TUNNELS IN CRUSHED ROCK

General character of crushed rock

H{ a competent rock, such as quartzite or quartzitic sandslone, is subject to intense
deformation, for instance by shear in a {ault zone, it {ractures to such an exient that it
loses the capacity to form an unsupported vault bridging a cave or a tunnel. It may
even be reduced to powder as if it had passed through a crushing machine.

As a tunnel approaches a zone of intense crushing, it passes through rock which
is more and more intensely jointed and finally it enters a zone in which the rock
resembles cohesionless sand. Yet, experience shows thalt even in sand and in
completely crushed but chemically intact rock, the rock load on the roof support does
not exceed a small fraction of the weight of the rock located above the roof and if the
depth of the overburden is greater than about 1.5 times the combined width and height
of the tunnel, the rock load is practically independent of depth. The cause of this
phenomenon 1s commonly known as arch action.

Arch action in crushed rock

The term arch action indicates the capacity of the rock located above the roof of
a tunnel to transfer the major part of the total weight of the overburden onto the rock
located on both sides of the tunnel. The body of rock which translfers the load will
briefly be referred to as the ground arch.

In order to investigate the cause ol arch achion and the laws which determine the
rock load on the roof support, numerous model tests have been made with perfectly
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cohesionless sand, A detailed description of these tests will be presented in a companion
volume on “Earth Tunneling with Sleel Support.” The test results led to the following
conclusions regarding the prerequisiles lor arch aclion and the factors which deter-
mine the load on the roof support in tunnels through crushed rock and cohesionless
sand localed above the water table.

(a) The arch action is the inevitable consequence of the local stress relaxation
produced by mining operations. The mechanics of the arch action are illustrated by
Fig. 25. In this tigure the ground arch is represented by the shaded area a ¢ d b. The
ground arch has a width B,. While the tunnel is being excavaied and the support in.
stulled, the mass of crushed rock or cohesionless sand constituting the ground arch

Surface”

; Pl
f T ‘33:%;'
i )

A S & f

Fig. 25—Ground arch : l—‘ B —»

tends to move into the tunnel. This movement is resisted by the friction along the
lateral boundaries a ¢ and b d of this mass. The iriction forces transfer the major
part of the weight of the overburden, with height H onlo the material located on bolh

sides of the tunnel and the roof support carries only the balance, equivalent to a
height H,.

(b) The thickness D of the ground arch is roughly equal to 1.5 B: Above the
ground arch the pressure conditions in the rock remain practically unaffected by “ine
tunnel operations.
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(¢} A very small downward movement of the crown of the tunnel suifices
to reduce the rock load on the support of the intrados of the arch to a value H, wiar
 which is very much smaller than the thickress D of the ground arch. If the crown of
the ground arch is ailowed to subside still more, the rock load on the roo! support

increases and approaches a value H,, nay which, however, is also much smaller than D.

(d) After the roof support is instalied and tightly backpacked, the rock load in-

creases at a decreasing rate by about fifteen percent from H to H, ,;,.

Hp wit = 115 Hp - (1)

{e) As the depth of the overburden on a tunnel with a given cross-section increases
from zero, the roof load increases as indicated by curve C in Fig. 26. With increasing
deplh H the rock load approaches a value H, which is independent of depth.

(f) The value H, in Fig. 25 increases approximately in direct proporhioen to the
widlh B, of the ground arch, Fig. 25, everything else being equal. This relation can be

expressed by the equaiion 0.5 H,

H, = CxB, (2) » " >‘ .
wherein C is a constant. The
value of C depends on the de- : Rockload n feet
45°

gree of compactness of the

crushed rock or sand and on
the distance d through which \

the crown of the ground arch . \

subsided while the tunnel was
mined and the roof support
was being installed. Numeri-
cal values for C will be pre-
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Fig. 27 is @ cross-seclion
through a tunnel through
chemically intact rock, crushed
to sand, located at greal depth
below the surface. The lower
boundaries of the mass of rock
which tends to move into the

tunnel (body a b d ¢ in Fig. 29)

rise from the outer edges of

the boltom of the tunnel at «
slope of about 2 (vertical} on

1 (horizontal). Hence the width

B, of the ground arch, Fig. 25,

is roughly equal to

B, =B + H (3 p

Fig. 26—Lcad-depth relationship on
tunnel in sand

Depth H below the surface, |

Time ncrease
of rockload

r ouit

A
wherein B is the width and H,
the height of the tunnel.
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The rock load H, is represented in Fig. 27 by the rectangle e f f; e,. The balance
of the weight of the overburden is carried by the ground arch. The weight of the middle
part ¢ d d; ¢, is transferred by the ribs of the tunnel support to the floor of the tunnel.
The weigh! of the outer part acts as @ surcharge on the top of the wedge-shaped bodies
which tend to slide into the tunnel and increase the horizontal pressure exerted by
these bodies.

Sand surface

Carried by arching

L« Approx. B + H, -

WAL R
| ! -

I

!

[

|

| I
I

| Carried by Carried by | Carried by | H
| wedge aec roof support : wedge bdf |
i

|

[ +]

Direction\of
movement during —
excavating\

operations, \ ..

Fig. 27—Loading of tunnel
B ™ support in sand

The rock loud H, is determined by eq. (2). According to’ the text accompanying
this equation, the value of the constant C depends on the degree of compactness of
the materials in which the tunnel is located and on the distance d through which the
crown of the ground arch yielded before the support was installed. The distance d is
not known and it can hardly be determined by practicable means. At a given width
B of the tunnel it depends to a large extent on the skill of the miners and on the care
with which the tunnel support is backpacked. The following numerical values are ex-
clusively based on the results of the model tests with dry sand. Nevertheless it is
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believed that they furnish fairly accurale information concerning the influence of the

degree of compactness of the crushed rock and of the amount of yield associated
with the mining operations on the intensity of the rock load.

Dense sand H m, = 0.27 (B -- H)) for yield of 0.01 {B 4 H)) {4)
H, @a:= 0.80 (B 4- HJ for yield of 0.15(B -+~ H,) or more {5)
Loose sand Mg ny, = 047 (B - H) for yield of 0.02(B &~ H) (6)
Hy are= 060 (B--HJ  for yield of 0.15 (8 - H)) or more | (s)

The sand pressure on the sides of the tunnel support can be estimated by means
of the earth pressure theory. In this way, it was found that the average unit pressure
pn on these sides is roughly equal to

b

= 030w (0.5H, 1 H) 7)
in which w is the weight per cu. fi. of the sand.

After the tunnel support is installed and backpacked, both the rock load and the
side pressure gradually increase by about 13 percent, regardless of the initial value
of H,.

Experience shows that the roof load in tunnels through crushed rock and sand
above the waler table is commonly much closer to the minimum than to the maximum
values determined by the preceding equations. This fact indicates that the slight
movement of the rock towards the tunnel, induced by the mining operations, fully
salisfies the deformation condition for arching. Since a yield of the rock beyond the
minimum required to produce arch action causes an increase of the load on the roof,
the tunnel support should be as quickly and tightly backpacked as condilions permit.

Effect of seepage on arch action in sand and crushed rock

If a tunnel through sand or crushed rock is located below the water table the
tunnel acts like a sub-surface drain and the water percolates through the voids or
interstices of the surrounding material towards the tunnel. The effect of the percolating
water on the arch action was investigated by means of model tests similar to those
referred to under the preceding subheading. The sand located above the mode!l of the
tunnel roof was floeded. The tunnel rool was perjorated end the water which percolated
through the roof was continuously replaced. By measuring the pressure on the tunnel
roof corresponding to different amounts of subsidence of the crown of the ground
arch located above the roof it was found that the flow of water does not interfere with
the arching action. But the load exerted by the percolating water roughly doubles the
height H, of the layer of sand whose weight exerts load on the roof.

Effect of seepage on bearing capacity of rib footings

If a tunnel through sand is located below the water table, the water percolaies
towards the tunnel as shown in Fig. 28 ¢. Part of the seepage percolates through the
sand in an upward direction and enters the tunnel through the floor. In order to inves-
tigate the influence of such a flow on the stability of the floer and its capacity to
sustain the load transferred through the posts onto the {oolings the experiment illus-
trated by Fig. 26 b was made. A layer of sand with thickness H was placed on a sieve
located above the bottom of cylindrical vessel. Water entered the vessel from below
at a, percolaled through the sand in an upward direction and lelt the vessel at b. The
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Fig. 28—Effect of seepage on tunnel {ioor in rock crushed to sand

at. Diagram showing flow of water frem waterbearing sand into tunnel with permeable
lagging, The scepage towards the iloor reduces bearing capacity of sand,

by. Apparatus for demonstrating effect of asing current of seepage on bearing
capacity of sand. As the head of waler h approaches the depth of sand H, the weipht w
settles perceptibly indicating a loss of bearing value When h becomes approaimately equal
to H, the weight sinks through the sand to the bottom of the sand layer.

loss of head h associated with the flow of water through the sand was measured by
means of a piezometric tube. The ratio i= h/H is known as hydraulic gradient.

While the hydraulic gradient increased from zero towards unity, the structure of
the sand remained practically unchanged. However, it was observed that the settlement
ol the weight w which rested on the sand increased perceptibly, indicating a decrease
of the bearing capacity of the sand. As soon as the hydraulic gradient beceme approx-
imately egual to unity, the sand started to bsil and the weight disappeared in the sand
as if the sand had turned into a liquid. The exact value of the hydraulic gradient at
which this event takes place is equal to the ratio between the submerged unit weight
of the sand and the unit weight of the water?,

The hydraulic gradient at which the waler enters a tunnel through the fleor is
commonly somewha! smaller than unity. Nevertheless, it is important enough to reduce

. Karl Terzaghi, Erdbaumechantk, Vienna, 1925,



the bearing capacity of the sand at the floer to a small fraction of the bearing capacity
of the same sand in a drained state. Hence in tunnels through cohesionless crushed
rock the support of the footings of the ribs is rather difficull, Furthermore the working
face in a tunnel through such material requires tight breasling. Only a small part of
the face can be exposed at a time. Hence, mining must be carried out! in small pockets.
In other words, rock tunneling methods must be supplanted by the methods which
cre used when tunneling through waterbearing sand. Fertunately, crushed reck with
such character is rather rare.

TUNNELS IN BLOCKY AND SEAMY ROCK

\
Character of rock

The term blocky and seamy rock indicates a rock in which the blocks located
between joints are neither interconnected nor intimalely interlocked. This condition is
encountered in both closely jointed and badly broken rock. The joints may be narrow
or wide, emply or filled with the producls of rock weathering. Such a rock has

essentially the characler of @ dense sand with very large grains and litlle or no
cohesion, If the joints are oriented at random, the roof joad is Likely to be ussociated
with a horizontal piessure on the sides of the tunnel support.

Relation between rock load. cross-seciicn and depth of tunnel

On account of the absence of cross connections and intimate interlocking between
adjoining blocks, the intensity of the load on the roof of the tunnel is determined by
laws similar to those disclosed by the arching experiments with sand. According to
these laws (see Eqgs. 4 to 6), the load H, on the roof support in tunnels at a considerable
depth is independent of depth and increases in direct proportion to the sum of width
B and height H, of the tunnel. Hence if H,;u. is the load on the roof of a tunnel with «
width and height of 10 ft., the corresponding load on the roof of a tunnel with any
width B feet and any height H, feet through the same rock is:

B+ H, (8
HI' == Hl.'l(} X—-‘——'—-'-z-ﬁ-——-'-——'

Emplricu\l values for Hyo will be given below.

Dome action

The arch aclion described in the preceding article takes place when the rock
located above the roof is supported only on two sides. In the immediate vicinity of the
working face the rock is supported on three sides, by the rock adjeining the two
sides of the tunnel and by the rock adjoining the working face. Hence in this part of
the tunnel the weight of the overburden is carried not by an arch but by o hall dome.
A half dome can carry a heavier load than an arch with the same span. Therefore
in the immediatle vicinity of the working face the load on the tunnel support wil] be
somewhal lower than a! greater distances {rom the face.

The transition from half-dome to arch is indicated in Fig. 28a. This figure repre-
sents a vertical section through the cenler line of a tunnel. The length |, is the length
of tunnei blasted oul per round. Immedialely above the working lace the overburden
is carried by o half-dome, whereas at a greater distance it is carried by an arch.

Time efflects and the bridge-aclion period

Experience shows that a mass of blotky or seamy rock does not commonly react
at once to the change of siress produced by excavating a tunnel. The blast creates an

65



// \""s\ Progressive failure of half dome if '
/ ~ no further advance is made and no
/ ~ support is installed,
'_‘--_ "'--—u-___._-.- \\ _
' =~ ~— — T e ,
/7 ~ —
[ 7 —— =
I / - a)
[ ’ // Half Dorme Cround Arch
| 7
/
— :
“ 'E' [ T } | l
b | [ | | |
|+ | | | |
o ¥
—— 1, RS I | ! |
) 3 & | | | |
115
| I | I |
l | 1 | !
1 2 3 4

Advance per Cycle

—]

Vertical section through centerline of
tunnel. Bridge action of the rock in the half

dome carrics the load nill suppor! is installed
Failure to install support results in raveling

of

dome and formation of successive

domes above.

Excavating Cycle

tﬁ

>
¢

Suppor

———

Installed

toad 15 due
e wedging,

Qi

HD ult

-9
L

]/Unsupported

—J

IX L=

distance from

working face

—

noult

i X
; . C- Poorly B:afkpacked -k-] )
3
| S —
| Carefully A 2
_,J L Backpacked >'(-"'d
._.._/‘___ . ) =

Bridge-aztion Period

N

3 4 >t

Time 1n Excavating Cycles or ""Rounds”

H,, ., = Ultimate Unit Load on Crown of Support

Fig. 29—Relation between lime, overbreak and rock load in blocky and seamy rock.

Abscissas represent time In excavating cycles

Crdinates of dash lines indicate height H of overpreak in a

grven tunael profde if miring 1s discontinued and ne support 1s installed  The rock drops out of the rocf In

wmereasing installments and finally the heading caves in

in given profile «f miring 15 continued and supports are installed as mining proceeds

Ordinates of full hnes represent rock load H, m fect

T




unsupported section of roof located between the new face and the last rib of the
tunnel support. As soon as the natural roof supporl of this section is removed by
blasting, some blocks drop oul of the roof, leaving a small gap in the hall-dome. If
the newly exposed roof section is left withoul supporl, some more biocks drop oul
afler a while, thus widening the gap and compromising the stability of the half-dome
still more. Finally the entire mass of rock constituling the hcli-dome drops into the
tunnel and @ new half-dome is formed above the space previously occupied by ils
predecessor. The new half-dome also slarls to disintegrate and the process conlinues
until the tunnel section adjoining the working face is filled with rock debris.

The rate at which the progressive deterioration or raveling of the half-dome takes
place depends on the shape and size of the blocks between joints, on the width of the
joints, on the matrix which occupies the joints and, last but not least. on the distance
le between the new working face and the last supporl. The delays in the process of
deterioration can be due to o viscous resislance of the jointfilling against rapid
slippage along joints or to the progressive failure of interlocks belween blocks or to
both. Before the rock falls assume the characler of a general breakdown of the hall-
dome, the blocky rock bridges the gap belween the working face and the last support.
Hence the lime which elapses between firing the shots and the breakdown of the
equilibrium of the half-dome will be designated as bridge-action period {4 of the rock.
The value of t, determines both the inevitable overbregk and the method for mining
through the rock. The method of mining musi be so chosen that the support is installed
before the bridge-action period expires.

Practical impoeriance of bridge-action period

Fig. 29 b illustrates the practical impertance of the bridge-action peried. In this
figure the abscissas represent the time and the ordinates the vertical distances H
between the crown of the pay line and the top of the overbreak. Time zero corresponds
to the time when the shots .were fired and He is the height of the overbreak immediately
after the shots were fired. I{ excavalion is discontinued at that stage and the rdof
between the new working face and the end of the supported section of the tunnel is
left unsupported indelinitely the rock will drop out of the roof in installments of
increasing magnitude, as indicated by the stepped-up dash line. Belween two suc
cessive rock falls indicated by steps, the roof descends imperceptibly, but il descends.
The bridge aclion peried t is equal to the lime belween finng the shol and the time
when the first installment of rock drops out of the roof without provocation.

Effect of back-packing on rock load

Even if an adeguate tunnel support is constructed, back packed and wedged in the
freshly excavated section before the bridgc-action period expires. the rock load on
the roof support will increase for two reasons. First of all, as the working fuce advances
beyond a given point, the half-dome aclion is superseded al that point by arch getion,
Second, backpacking and wedging of the support does not stop the movements of ad-
justment in the rock above the roof. Belore the rool support was installed and wedged,
all the joints in the rock above the roof opened up to some exient. This process is
associaled with a slight downward movemen! of the roof. The initial lead en the roof
supporl is equal to the force required lo siop the downward movement of the lower
boundary of the entire mass of blocks. However, the blocks themselves continue to
change their position. The joinls in the rock immediately above the rool become
slightly narrower, whereas those at higher elevations open up. During this process the
load on the reof support increases and it does nol become constant unti]l the move-
ments have ceased.

67

(18/

—_



The tolal increase of the load on the roof, and the time which elapses until the
load becomes praciically constant, depends to a large exlent on the thoroughness with
which the tunnel support is back-packed and wedged. If this is done with care, the
ulimate load H, may develop within a week after the support was consiructed. This
is indicated by curve C, in Fig. 29 b. The ordinates of this curve represen! the load
on the roof. .

On the other hand, if the tunne] support was carelessly back-packed and inade-
quately wedged, the initial load on the support is likely to be smaller than that on
the well-wedged support. However, the load will increase for many weeks, as indicated
by curve C: in Fig. 29 b, and the ultimate load H, ,;, will be higher than H, ui because
the yield of the rock towards the tunnel is associated with the progressive disintegration
of the structure of the rock Jocated within the ground arch. "

Effect of span on bridge-action period

The bridge-aclion penod for a given material increases rapidly with decreasing
distance between supports. Thus for inslance u very hne. moist and dense sand can
bridge a space one {ooct wide for several hours. Yet the same sand would almost
instanianeously drop through a gap belween supports with a width of five feet. The

shortest distance ]z, to which the span between the last set of roof supports and the ’

face can be reduced is somewhatl greater than the length |, of the tunnel section which
is taken out by one round. This distance averages six-tenths of the width of the tunnel
or drill. [t varies considerably with the nature of the rock and seldom exceceds 15 it
However, in moderately jointed rock it is commonly advantageous te erect the roof
support at some distance l2'from the working {ace. Hence if rock conduions deteriorate

to such & degree thal the bridge-action period 1, threatens to become shorter than the

duration t. of one excavaiion ¢ycle, the support should be carried closer to the work:
ing face, or, if necessary, even tight to the {ace involving 12=0.

The influence of the bndge-action pzriod on the sequence of operations is
illustrated by Fig. 30. This figure shows the duration of the individual cycle. If the
bridge-aclion period is only slightly longer than the time t, for venlilaling, important

~—— Bridge action peried shorter than t, invelves overbreak.
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overbreak is inevitable, If it is between !, and t, representing the time to the end of the
support erection operation, excessive overbreak can be avoided with the assislance of
crown bars or by driving a top heading so that support can be installed before
mucking is complete, or both. Finally if it is as long or longer than t, , no special
precautions are required.

The bridge-action period for cohesionless sand or of badly broken rock without
cementing material is almost zero. Hence if o tunnel passes cbruptly from fairly sound
rock into such materials, excessive overbreak at the point of transition is almost inevit-
able. The foliowing incidents illustrate this statement. The tunnel shown in Fig. Il
approached a wide seam filled with sand or completely crushed rock, and water.
As soon as the rock partition between the tunnel and the seam was removed by
blasting, water and sand flowed into the tunnel as shown in the illustration. In a
tunnel near Philippeville in Algeria a zone of blocky and seamy quartzitic schist was
encountered. The bridge-action period of this material was so short that about 60 cubic
yards dropped out of the roof, leaving a dome with a height of about 30 {eet above the
pay line.

Roof load

No delinite boundary can be established between moderately jointed and blocky
and seamy rock. As a consequence the roof load may have any value between the
upper limiting value for moderately jointed rock, which is 0.25B, and the upper
limiting value for very blocky and shattered rock, which is many times higher. The
transition from one extreme to the other is gradual in some places, abrup! in others. For
the sake of convenience, two degrees of blockiness will be distinguished. The first will
be referred to as moderately blocky and the second one as very blocky and shattered
rock.

Our knowledge of the intensily of rock loads on lunnel supports is derived chiefly
from the results of tests which were carried out in various railroad tunneis in the
eastern Alps. In these tests wooden blocks with known strength were inserted between
the individual members of timber sets and the load K, on the timbering was estimated
from the visible manifestations of the progressive feilure of the blocks. On the basis
of the results of such observations the following conclusions have been reached
regarding the values of H,;o for the rock loads on tunnel supports in moderately and
very blocky rock. In wet tunnels through meoderately blocky rock, the initial value of
H;;o may be zero, and it increases to not more than about 7 ft. of rock. in wet tunnels
through very blocky and shattered rock, the initial value of Hpo (load citer one or
two days) may be as high as 12 fi,, and it may increase ‘o « final value of as much
as 21 {i. By introducing lhese values of H,,, into Eq. 8, we obtain for the roof load
the values contained in Table 1.

TABLE 1
Rock Loads (in {eet) in Blocky and Seamy Rock
Initial value Ultimate value
Mederately blocky rock H, = zero Huwe = 0.25B
to 0.35(B+H,) (9)
Very blocky and shattered rock H, = zero H, i = 0.35(B+H,)
to 0.60 (B-+-H) to L.JD{B-+H) (10

In dry tunnels the values of H, can be very much lower than in wet lunnels.
However, during spring thaws and during long wet spells, every tunnel which is not
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located beneath a city with paved streets is likely to be wel. Therefore, it is advisable
to disregard dry conditiens.

In connection with roof load estimates, blocky and seamy rock may be considered
as a crushed rock with very large grain and low porosity. Therefore, it is interesting
to compare the preceding equations with those obtained on the basis of the result of
the laboratory tests with sand, equations 4 to 6. Both sets of equations are assembled
i’ Table 2.

TABLE 2 -
. Comparison Between Rock Load {in feet) in Sand and in Blocky and Seamy Rock
) Above waler lable Below “water table
Material TI o H, o H, ...

Dense sagnd?®  Initial 0.27 B-+-H) 0860 (B+H) 054 (B+H) 120 (B-+H)
Ultimate 0.31 (B +H) 069 (B-4+H) 082 (B+H) 138 (B-+H)

Loose sand® Initicl  0.47 (8 L H) 0.60 (B--H) 094 (B4 H) 120 (B H,)
Ulimate 0.54 (B H,) 063 (BH,) 1.08 (B+H) 138 (B H,)

Moderately blocky? H,.= 0 increasing up toHp . = 0.35 (B + H))
Very blocky and shattered H,, = .60 (B -+ H,) increasing up toH, s, = 1.10 (B - H))
1. Values are roughly equal to lwice those [or dry sand.

2 Values compuled on bas!s of laboraiory lests.
3. Values compuled on the basis of the results of observations n ralroad tunnels,

The values for rock tunnels given in Table 2 were oblained from observations in
tunnels below the water table. Therefore they should be compared with those for
cchesionless sand bhelow the waler table. The table shows that the ultimate rock load
in feet of rock in moderately blocky and seamy rock is considerably lower than the
uliimate minimum value for dense sand whereas the corresponding value for very
blocky and shattered rock is roughly equal to the ultimate minimum value for loose
sand. These dala demonstrate that the inevitgble yield of the rock towards the lunnel,
prior to wedging and backpacking, is important enough to develop the arch aclion to
the fullest extenl, Any yield in excess of this amount, due to careless mining or
inadequate backpacking would probably increase the ultimale rock load. According to
the table, the initial rock lead on the roof support in blocky and seamy rock is very
much smaller than in sand, everything else being equal, but the ultimate rock load is
of the same order of magnitude,

Roof pressure in tunnels above the wuter table

If the joinls in a blocky and seamy rock do not contain clay, the pressure of the
rock on the tunnel support may be as high as one-half of the pressure exerted by the
sume rock on the same tunnel at a considerable depth below the water table. On the
other hand, if the joints are partially or entirely filled with clay, a nominal support
may be suificient to hold up the roof during the dry season because in o dried-out
state the clay acls as a cementing material. However, during long wet spells the
clay ceases to act as an effective binder whereupon the pressure on the tunnel support
becomes as heavy as if the joints were lubricated.

Owing to this cause, several large tunnels, (including the Stapleton Tunnel in Eng-
land and The Altenbeker Tunnel in Germany) which were mined and timbered during
the dry season, caved in soon after the aqutumn rains started. Hence if it is not certain
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that the rock located above the tunnel will remain practically dry throughout the year, it

is advisable to design the tunnel support on the basis of the values obtained by means
of Egs. 9 and 10, regardless of the appearance of the rock during mining operations.

EARTH PRESSURE PHENOMENA IN DECOMPOSED ROCK AND IN CLAY

Relationship between decomposed rock and clay

Chemical alteration changes many rocks including «ll igneous rocks and most
shales and schists inlo clay. Some rocks may be converted entirely into clay whereas
in others the transformation is limited to some of the minerg] constituen!s. Alteration
may lake place throughout the entire mass or only along fissurés. In any event the
properties of the altered rock are entirely different from those of the original rock and
are commonly similar to or even identical with, those of clay,

Since large bodies of chemically altered rock are not uncommon, some tunnels are
located parlly or entirely in such rock. A knowledge of tunneling conditions in altered
rock is therefore of greatest importance to the tunnel engineer.

The processes of excavating and of inslalling a tunnel support induce arching in
decomposed rock as they do in blocky and seamy or in crushed rock. In other words,
the ultimate rock load is commonly much smailer than the weight of the overburden.
However, the development of the ground arch in decomposed rock is associated with
and followed by phenomena which are wholly absent in tunnels through shattered or
crushed, but chemically intact, rock. The bridge-aclion period in .decomposed rock is
very much longer than in crushed rocks. Therefore breasting is rarely necessary in
decomposed rock. On the other hand, the rock load on the tunmel support is likely to
increase, in the course of weeks or even months, to a value which is many times
higher than the initial one, Very similar phenomena are encountered when tunneling
through sedimentary clay. As a matter of fact, tunneling conditions in decomposed
rock are so similar to those in clay that the methods for tunneling through clay can
be used without any modification on tunnel jobs in decomposed rock.

The striking resemblance between tunneling conditions in decomposed rock and in
clay is due to the Jow permeability, the high compressibility and other peculiar prop-
erties of clayey malerials in general. In oider to be able to grasp the practical
implications of the clay content of decomposed rock and to take full advantage of clay
tunneling experience when tunneling through cltered rock, the engineer must be familiar
with the significant properties of clay in general. The foilowing paragraphs contain o
summary of our preseni knowledge of clays and of clay behavior on tunnel jobs. |

Difference between sand and clay

Both sand and clay constilute aggregates of mineral particles which can be
separaled {from each other by agitating the aggregate with water. The difference
beiween the two materials resides chiefly in the size and shape of the particles.

The term sand is commonly applied to aggregates of more or less equi-dimensional
grains grecter than 0.05 mm. or about 1/500-inch, whereas clay owes iis peculiar prop-
erties to what are known as clay minerals with a grain-size of less than 0.002 mm. or
about 1/12500-inch.

Clay minerals are subdivided into three groups, the Kaolin, Illite and Montmorillonite
group. Most of the clay conslituents have the appearance of minute mica flakes, but
their physical properties are very different. Two sands with equal grain-size are very
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'similar to each other, whereas two clay fractions with equal grain-size may have very

little in common. The worst troublemakers among the clay minerals are the members of
the Montmorillonite group, because the presence of a high percentage of these minerals
in a clay is commonly associated with an excessive swelling tendency.

'

In a finely subdivided slate the micaceous constituents of many rocks, such «s
chlorite-, sericite- and mica-schists and various shales, possess all the properties of real
clays. Hence if a rock containing a high percentage of such minerals is completely
crushed, for instance along the walls of a fault, it acquires even in a chemically unal-
tered state the physical properties of a clay seil.

In connection with tunneling, the most important physical properties of clay are
the swelling asscciated with the removal of a pressure, the relation belween pressure

and shearing resistance, and the rate at which the clay reacts to a change in the
stress conditions. ‘
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Swelling due to load removal

The effect of a load reduction or removal on the water content of a clay can be
investigated by means of the consolidation apparatus shown in Fig. 31 a. It consisls
of a low, cylindrical vessel and a loading device. The bottom of the vessel is covered
with a porous stone. The voids of the stone are filled with water which communicates
with the water contained in o short, open piece of pipe. In order lo get information on
the swelling properties of a clay at a given depth below the surface, an undisturbed
sample of the clay is secured at that depth. It is trimmed, introduced into the container
of the consolidation apparatus and charged with « unit lead g equal to the overburden
pressure per unit of area. After its waler content has become constant, the load is
removed by increments. After each load removal the clay swells al a decreasing
rate as shown in Fig. 31 b. In this figure the abscissas represent time and the ordinates
the corresponding void ratio. The void ratio is equal 1o the volume of the water divided
by the volume of the solid matter. Since the increase of the volume of the clay is
exclusively due to the increase of its water content, the increase of the ordinates in
Fig. 31 b also represents the increase of the volume of the clay due to swelling. The
time which elapses until the clay practically ceases to swell dependes on the permea-
bility of the ¢lay, everything clse being equal. The reason for this relationship wili be
explained below.

After the swelling due to the removal of a load increment has ceased, the void
ratio is determined, and the next load increment is removed. By plotlling these void
ratios against the unit load under which the clay expanded, a curve similar to the
swelling curves C; to Cy, Fig. 31 ¢ is obteined. Curve C; represents a greenish, cal-
carecus clay frem the Atlantic coast of the United States. Curve C. shows the resulls
of tests on a clay sample from a subway tunnel in Chicago, and C; those of tests on
an energelically swelling clay encountered in the construction of a subway tunnel in
the subrubs of Paris, France, For comparison the swelling curve C, for an ordinary
sand has been added.

For any given material, sand eor clay, the increase of the void ratio due to the
removal of a load increases with the intensity of the load under which the clay had
previously been consolidated. Part of the excessive swelling of the clay represented by
curve C; was due to the fact that this clay has been consolidated under the influence
of a pressure far in excess of the present overburden pressure and part of it to a high

Montmorillonite content.

When excavaling o tunnel through clay, the clay adjoining the tunnel walls passes
through the same process as thal represented by the curves C; to C; in Fig. 31 c.
The water required to produce the swelling is drawn out of the clay localed at a
greater distance from the tunnel. It is associaled with a softening-up of the clay a!
the tunnel walls.

It has often been claimed that the softening and swelling of stiff clays in tunnels is
due to the contact of the clay with the mois! almosphere in the tunnel. The following
observations show that this opinion is unjustified.

In the tunnel through the clay represented by curve C; in Fig. 31 ¢ it was found
that the average water content of the clay adjoining the walls of the tunnel increased
within about two weeks from an average of 56 per cent to more than 100 per cent of
dry weight. The increase of the waler content was associated with a heavy swelling
pressure sulficient to crush the timbering. It was claimed that the waler came out of
the air in the tunnel. In order to find whether this explanation was correct, a sample
of clay was taken at the heading, placed in « dish and exposed to the atmosphere in

-
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Unit shear resistance

the tunnel. In a few days the sample was dry. Hence it was obvious that the “water
which entered the clay adjoining the walls did not come out of the air but out ol
the clay located beyond the zone of swelling. As « matler of fact, subsequent hori-
zontal borings and waler conten! determinations showed that the waler content of the
clay at ¢ distance of more than about 15 ft. from the tunnel was well below the
average water content of the clay prior to construction.

Relation between pressure and shearing resistance

The relation between pressure and shearing resistance for particle aggregates
such as sand or clay is commonly investigated by means of the shear box apparatus
shown in Fig. 32 a. The sample is introduced inic a square box. Its top surface is
covered with a plate and loaded. The bottom of the box is covered with a porous stone.
The voids of the stone communicale with « short, open pipe. '

The lower part of the beox is siationary, whereas the upper one can be pulled in
a horizontal direction. Pulling the top part ultimately produces a shear {ailure in the
sample along the plane located between the lower and upper part of the frame,

Fig. 32 b represents the results of shear tests on a sample of sand. The abscissas
represent the unit load on the sample and the ordinales, the shearing force per unit of
area of the shear plane at the instant of failure. At any given unit load g the corre-
sponding unit shearing resistance s is equal to g tang. The angle ¢ is known as
angle of internal friction. The value of p for sand is practically independent of whether
or not the test load was preceded by a higher one. It is dlso practicaily independent
of the rate at which the shearing force is applied. For a given sand the value ¢ in-
creases considerably with increasing density. It ranges for sands in a loose state
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between 30° and 34° and in a dense state between 35° and 46°. Quite exceptionally
values as low as 28° have been obtained for loose sand and vaiues of more than 46°
for dense ones.

Fig. 32 c represents the results of shear tests on & clay which was introduced into
the shear hox in a very sofl and completely salurated state. In contrast to sand, clay
is very compressible and an increase of the load is associated with a considerable
decrease of the water conlent. The specimen is loaded and the shear test is made after
all the excess water has drained out of the clay through the voids of the porous stone
on the bottomn of the shear box, Fig. 32a. On account of the low permeability of the
clay the process of drainage requires {rom several hours to several days.

While the shearing force is applied the water content of the clay further decreases
very considerably. In order to provide for this supplementary drainage the shearing
force must be increased very slowly. Such a test is cciled a slow shear test. The
results of a series of slow shear tests are represented by the straight line C, in
Fig. 32c. It rises from the origin at an angle g, to the horizontal. The angle . ranges
between 28° and 30°, exceplionally as low as 20°.

i1 the shearing force is so rapidly applied that the water content of the day
remains practically unchanged, the line C., is obtained. Since the rapid application of
the shearing force is preceded by a complete consolidation of the cley under the
vertical load, tests of this type are known as consolidated-quick shear tests. The slope
angle ¢, of the consolidated-quick shear line C., is always very much smaller than
the “slow” value g, for the same clay. It ranges between 14°; and 20° and is excep-
tionally as low as 12°.

Cohesion of clays

The tests illusirated by Fig. 32 ¢ were made on a clay which was very soft 1o sia
with. The cohesion of clay in such a state is negligible. Therefore the load-shear lines
pass through the origin. The relation belween load and shearing resistance repre-
senled by these lines differs from the corresponding relatien for sand, Fig. 32 b, enly
inasmuch as the slope angle of the load-shear lines Is smaller and the resistance
against shear develops very gradually.

In contrast to soft clay on which the shear tests were made, clay specimens cut
out of natural clay strata commeonly possess many of the properties of solid, somewhat
brittle materials. The strength of such clays is measured by the greatest unit load
which unconfined cylindrical specimens of the clay can sustain. This unit load will be
referred to as uncontined compressive strength, q,. The following are represenlative

values:
Very Seft  Soft Medium Sutf  Very Stiff Hard
q. (Tons per sq. ft.) 0.25 0.25-0.5 0.5-1.0 1.0-2.0 2.04.0 4.0

The shearing resistance of the clay in an unconfined siate is commonly known as
cohesion, c. It is roughly equal to one-hall of the unconfined compressive strength qu.

By kneading and mixing a stiff clay with a sufficient quanlity of weter it can be
transformed into a soft clay similar to the one to which the diagram Fig. 32c¢ refers.
Thus the cchesion of the clay becomes negligible. However, by squeezing the water
out of the clay again, the major part of ils original cohesion can be recovered.
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Squeeze and rate of softening

The process of excavating a tunnel in clay is associated with a decrease of the
pressure in the clay adjoining the heading. The greatest drop in pressure takes place
in the direction towards the heading. Therelore the clay slowly advances towards
the heading from top, sides cnd bottom. [f mining is discontinued the working face
slowly advances into the tunnel unless it is bulkheaded. This process is known as
squeeze. ’

The decrease of the pressure in the clay is associaled with at least a small increase

of the water content and o decrease of the shearing resistance. Both processes com-

bined produce the impression that the clay becomes softer,

Since eny change of the waler content of a clay proceeds very slowly, even a
sudden removal of the pressure on a clay produces no more than a slow decrease of
the shearing resistance of the clay as shown in Fig. 32d. In this figure the abscissas
represent the time and the ordinates the unit shearing resistance at different times
after the load on the clay was suddenly removed. For a few hours or even a few days
the shearing resistance seems to remain almost unchanged. Then it decreases quite
rapidly, continues lo decrease at a lessening rate and finally approaches a constant
value ¢ which represenis the ultimate cchesion.

Mechanics of time elfects in clay _

In the preceding paragraphs it was demonsirated on the baosis of test results that
the effects of a change of pressure on the water centenl and the shearing resistance of
clay takes place very slowly. An investigation of the causes of the observed phenomena
has shown that the time lags are chiefly due to the high compressibility of the clays
combined with their low permeability. The quantity of water which drains out of @
porous body with given dimensions after the application of a given load depends only-
on the compressibility of the material. On the other hand the time it takes until most of*
the water is squeezed ou! depends on the permeability. The lower the permeability the
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more time is required for this process. The same slalemeni applies te the rate of
increase of the water content due to the reduction of a load.

Dome aclion and rate of squeeze in clay tunnels

Fig. 33 is a verlical section through the unsupported part of a tunnel through clay.
The fact that the roof does not need any support indicates that the entire weight W of
the clay is transferred by hall-dome action onto the clay localed at some distance
[rom the heading. The weight transier requires that the sum of the shearing [orces
S, plus S plus S; on verlical sections through the sides and face of the heading be
equal to the weight W.

On accoun! of lhe physical properties o clay descnbed obovot the rapid change
in stress in the clay due to the excavation of the heading is followed by slow move-
ments associaled with a gradual increase of the water corient of the clay adisining
the tunnel walls. All these movements take place 1n the directions of least resistance,
all of which are directed towards the heading. They simply indicate that the clay has
not yet adjusied itself to the change in stress produced by the tunnel excavation.

The rate at which the roof and the walls of the heading advance mto the tunnel
will be referred to as rate of squeeze. Al a given depth in a given clay the rate of
squeeze increases rapidly with increasing dimensions of the unsupported part of the
tunnel. Hence by reducing these dimensions one can reduce the rate of squeeze 1n any
clay to an amount compatible with construction requirements.

In very soit, soupy material, such as river silt, the squeeze can be sulficiently
reduced only by reducing the unsupporled part of the tunnel to small pockets. How-
ever, even 1n wha! 1s commonly considered as solt clay. the length-of the-unsupported
section of tunnels with a width and height o! eight {eet can be imcreased to eight or
ten feel without producing c noliceable squeeze. The rate of squeeze .in such headings
can only be determined by repeatedly measunng the distance between relerence points
attached to the werking {ace, the walls, the roof and the floor.

Ground cylinder

After the heading hus advanced to a certain distance beyond o given stulion
the tunnel the hcli-dome action which diverts the major part of the overburden load
away from the roof is superseded by arch aciion. At the same time the clay squeezes
towards the side and the bottom of the tunnel. The squeeze is associated with a
delormation invelving a lengthening of every block of ¢lay in radial and & shortening
in circumierential directions. This deformalion brings both the internat friction and the
cohesion inlo play, because neither one of these resislances are active until move-
ment towards the tunnel occurs. Once the strength of the clay is mobilized beneath the
tunnel on account of ¢ sufficient amount of squeeze inio the tunnel the clay beneath
the tunnel constitutes an inverted ground arch. In a similar manner the clay which
squeezes inio the {unnel from the sides acquires the properlies of a side arch. The
roof arch, the side arches and the botiom arch merge into what may be calied a ground
cylinder which carries the major part of the pressure in the clay located beyond the
ground cylinder.

Load increase and load-increase period

As soon as a tunne! support is placed and wedged, the squeeze is practically
slopped, although the clay has not yet adjusied itseil to the changes produced by the
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tunnel excavation. As a consequence the clay pressure on the support jncreases.
This load increase due lo stopping the squeeze can be demonsirated by the fol-
lowing laboratory experiment.

A sample of clay is introduced into the
consolidalion apparatus shown in Fig. 31 a
and cconsolidated under a lead 4qv which lnitial urmit pressue
reduces its waler content to wo. Then the mnQ— —— - — — —
load is suddenly removed, whereupon its al
thickness increases due to swelling and
the top plate goes up until the top plate
is restrained, at which time upward pres-
sure staits lo develop. In Fig. 34c the
abscissas represen! the time and the or-
dinates the upward pressure of the clay.
Al time zero the load on the clay was
reduced from qv to almost zero and then
it was kept a! this value. In Fig. 34 b the
abscissas also represent the time and the
ordinates the water content.

Ultimate urid  pressure

F-]
=

Uit preossure

Al time t; the waler conlent of the clay
is wy. If al that time the further rise of the
top cover of the clay sample is prevented,
the water content of the clay ceases to
increase, but in exchange the pressure on
the cover plate increases and approaches
a value q, intermediale belween zero and o t
qe cs indicated in. Fig. 34 . Similar phen.
omeng can be observed when making a
shear fest. If the shearing force is kept con-
stant, the displacement by sliding conlinues at a constant rate. If this movement is

stopped, the shearing stresses on the suricce of sliding decrease and approach «
consiant value considerably lower than the initial one.

Water content

1 Time

Fig. 34—Swelling, pressure, time
efiects of clay

On account of such time eflects, the load on tunnel supports always increases very
considerably though at a decreasing rate. Experience indicates thal the Joad-increase
period ranges between several weeks and many months.

Locd-increasg in clays with high swelling capacily

It was mentioned before ihat the swelling of a clay due 1o remaval ol a load
depends not onily on the nature of the clay but alse on the intensily of the pressure
under which the clay was consolidated.

If a naturel clay suratum was consolidated by the weight of thick soil strata which

were subsequently removed by erosion, the
remain forever considerably higher than the
Such clays are known as pre-locded clays
permeability is commonly very low. Hence
capacity, the rate of squeeze is very low and
supports increases very siowly. However, at
ultimate value of the cluy pressure on the
presanl overburden pressure.
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horizontal pressure in the clay is likely to
pressure exeried by the remaining strata.
. On account of their high density, their
if a pre-loaded clay has a high swelling
the increase of the clay pressure on tunnel
moderate depth below the surface, the
tunnel support can ullimately exceed the



The preceding conclusions are
illustraled hy the results of the
. following observaiions. In Provins,
3 east of Paris, France, o stifl, swell-
ing clay is mined for commercial
purposes. The stratum of clay has
a thickness of abou! 113 ft. It is

Observation
discontinued

A\

/ covered by cbout 65 {t of waler-
bearing sand and silt. The galles-
/ ies have o square cross section of

tons per sq ft.
~

6 by 6 ft. and they ore localed al

v an overage depth of 110 {1, below
2 the surface. Al that depth the
I overburden pressure is roughly 7
& . tons per sq it The roof, sides
- and bottomn of the tunnel are

braced with 10-in round hardwood

_/ limbers without any gaps between

Q 5 10 15 20 thermm. Immedialely after mining

Time 1n days the clay stands without support.

After about a week the swelling
starts. After cbout three months
the Lining timbers are crushed and require replacement Dunng this period the woler content
of the clay adjoining the tunnel increuses from ats imtal value of about 35 per cenl, lo about
70 per cent of the dryweigh!. It was estimated that the pressure required lo crush the timbernng
is ubout 25 tons per sq. {i.. which is more than three times the overburden pressure. This
observation indicates that lhe horizontal pressure in the clay is very much grecter than the
corresponding overburden pressure.

Fig. 35—Time. pressure curve of a clay in France

In order to get an accurate conception of the rate ol increase ol the pressure, an expen-
menlal gallery with ¢ length of gbout 300 [t was construcled in untouched clay. It was lined
with square, hardwood timbers, placed side by side and carefully jointed together. Al one peint
o horizontal hole with a diameter of 12 in was drilled through the umber hning and the
adjoining clay. A pressure cell was installed in the hole, at @ distance of about 5 ft from the
wall, which registered the pressure exerled by the clay upon the cell. Fig. 35 represents the
resulls of the readings during the {irst twenly doys. During the [ollewing three months the
pressure increased 1o abou! 15 tons per sq {i. At that ume, the readings had lo be discon
linued on accounl of labor troubles, bul the rale of pressure-increase was slill constant. (Dala

obtained in May, 1939, by courtesy of Mr. K. Langer, Consultant to the Laboratoroires du Bati-

ment et des Travaux Publics, Paris, who designed ond insigiled lhe cell and made the recdings).

Sleking at tunnel walls and the bridge-uclion period for clay

Many stilf clays contain an in- After squeezc unchanged
iricate network of closely spaced
hair cracks. I an unconfined cyl-
indrical specimen of such a clay
is loaded, it disintegrates into
small angular fragments as soon
as its length has been slighily
reduced by the pressure. The dis-
integration is due to the opening
up of joints between {ragments.

Belure sgueeze } Volume assumed

In tunnels the squeeze produces
similar deformations and, as a
consequence, a similar disinte-
gration. The deformation is illus-
trated by Fig. 36, which repre-
senls a cross-section of a circular

Decrease of radius due

79 Fig. 36 o squecze




tunnel. The squeeze reduces the length of the periphery ol the circular section.
Hence the length of every block of clay. such as A, measured paraiiel lo the
walls, decreases whereas its width measured at right angles to the wall increases. As
soon as the percentage shortening exceeds a cerlain very small value, disinlegration
begins. This process is commonly known as sleking. It is often erroneously ascribed to
weaihering due to the exposure of the clay to the air. It is usually nothing but one of
several manifestations of squeeze,

As soon as the clay above the roof silarts to slake it loses what little strength it
had 1o begin with, whereupon masses of clay siart to drop out of the roof. The time
which elapses until the roof disinlegration starts represents the bridge-action period
for the clay. It ranges beiween several hours and scveral days. The roof support must
be installed before the bridge-action period expires.

In connection wilh scit clays the term bridge-action period has no meaning,
because soft clays do nol disintegrate. They merely squeeze.

TUNNELS IN SQUEEZING OR SWELLING ROCK
Properties of squeezing rock

Squeezing rock is merely rock which contains a considerable amount of clay. The
clay may have been present originally, as in some shales, or it may be an alteration
product. The rock may be mechanically intact, jointed, or crushed. The cloy [raction
of the rock may be dominaied by the inoiffensive members of the Kaolinite group or it
may have the vicious properties of the Montmorillonites. Therelore the properties of
squeezing rock may vary within as wide o range as those of clay.

Crushing combined wilh chemical alleration may produce ¢ malericl comparable
to sofl river sil! whereas the pressure phenomena in some decomposed igneous rocks
and schists are similar to those encountered in stiff, swelling clay. lf a squeezing rock
15 so soft that it does not reguire blasling, the same methods must be used which ‘are
commonly employed when tunneling through clay with a similar consistency. These
methods will be described in detail in ¢ companion volume dealing with “Earth Tun-
neling with Steel Supports.” When tunneling through decomposed rocks the construc-
tion difficultiés commeonly increase with increasing swelling capacity of the rock.

Tunnels in squeezing rock with moderate swelling capacity

The few pressure observations which have been made in tunnels through rocks of
this type indicate thal the relalion between the roof loud H, und the cross section of
such tunnels is similar to the relation expressed by Eq. 8, repeated here,

B -+ H

Hp = le u _2|0_

which was eslablished for blocky and seamy rock.

The value Huo increases at leasl lor several weeks after excavation and it also
seems {0 mncrease to some exlent with increasing depth of the tunnel below the surface.
The highest pressures which were observed at depth of severai hundred feet indicate
that the corresponding value of Ho increased {rom an initial value of about 23 ft. to
o hnal one of about 42 ft. At depths of more than a lhousand ft. the imtial value of H,
can be as high as 30 . [I increases wilhin the first months up to about 70 {i, ol rock.

At any depth the rock tends to squeeze inlo the tunnel from cll sides. Experience
indicates that the ratio belween the unit prassure on the sides and the roof is roughly
equal to one-third and the ratic belween the pressure on the {loor support and the Toof
support is about one-hall. )
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Slaking phenomena and the bridge-action period

In a decomposed state many igneous rocks and almost every schist and shale
contain o dense network of hair cracks. In such rocks the squeeze is inevitably
associated with a gradual disintegration of the rock at the tunnel walls. In the
preceding article this process has been referred to as “slaking.” The cause of slaking
is illustrated by Fig. 36. Every rock which slakes has a definite bridge-aclion period,
bacause slaking leads sooner or later to masses of sluked rocks dropping out of unsup-
poried seclions of the roof. At given dimensions of these seclions the bridge-action
period depends chiefly on the rate of sque=ze and the spacing of hair cracks. In a
given rock the bridge-action period can be increased by reducing the length of the
unsupported roof section. '

Slaking 15 commonly associated with aninciease of the moisture content of the rock -

at the tunuel walls. The moisture may acceleraie the process of slaking. However,
both the slaking and the increase of the water content are not the cause but the conse-
quence of the squeeze. Some of the water may be due to condensation on account of
the low temperature al greater distances from the tunnei. Therelore by spraying the
exposed rock surfoces with bituminous material, gunite, or sholcrete, the process of
slaking may in some mstances be relarded, but there is no evidence that this method
ever stopped @ squeeze.

The following observalions illusirale the visible effect of disinlegration due to sguecze in
wet tunnels. In ¢ ranlroad tunnel, located in slaty reck, the rock uppeared dry and almoest intact
after blasting. However, within 24 hours after blasting the walls became very moist; hair cracks
became visible between the laminae of which the rock consisted, and within the next lew days
the rock assumed the character of a soll, plustic material which exerted heavy pressure on the
tunnel support. Finally it became so soft that it squeezed through the joints in the lagging.

v

Time effects in tunnels through swelling rock

The term swelling rock relers to rocks the squeeze o! which is chiefly due to
swelling. Swelling rocks are always at least moderately dense, having the consistency
of stilf or hard, pre-loaded clays.

A graphic description of the behavior of such rock in a tunnel was published by T. &
Lovering.l It relers to a section of the Moffat Tunnel :n which decomposed granite of the swell.
ing !ype was encountered. "In this section the ground swelled continuously and irresistibly.
in the water tunnel, a bore parcllel to the railroad tunnel, 12x18anch timbers of Oregon lir
were broken like maichsticks. ..” “On the easiern side of the fault zone the walls are equally
deceplive, very lew gouge seams are present, and the rock scems 1o be bleached but sound
granite. 1t is quite surprising lo observe material of this wuppearance slowly closing up the
tunnel without developing any cracks or shear planes. In fact, the behavior of the ground so

impresses hard rock miners as being uncanny tha! they will seldom work in this part of the -

tunnel for more than a few days beloie quitling.”

The bridge-action peliod of swelling rocks depends on the same factors as that
for ordinary squeezing rock. In swelling rock with a long bridge-action period, such as
the decomposed granite described by Lovering, the initial load on the tunnel support
15 ulmost exclusively due to wedging. However the load mcrease period may amount
lo many meonths and during this period the pressuie may become heavy enough io
crush even « very heavy tunnel supporl

The fa:lure of the tunnel support is associaled with an almost instantaneous relax-
alion of the pressure. This is impressively demonsirated by the aspect of the tunnel
afier failure. Although the sirength of the split, crushed or twisted timbers is much
smaller than the strength of the same timbers in an initac! state, these timbers are
commonly strong enough to sustain for af least several days the pressure giter {ailure.

1 T 5 Lovenng., Geology ¢f the Mofizt Tunnel, Colorade, Trens. Am iast, Man, & Llel Eng . Vel 76 (1928)
pp. 337 to 345
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I @ new tunnel support is constructed the pressure again increases, but the swelling
associated with the failure of its predecessor permanently reduces the ullimate intensity
of the pressure.

The squeeze of a swelling rock into a tunnel is always associated with an increase
of the water content and a loss of strength of the rock adjoining the tunnel. Therefore,
it is a common occurrence that the footings of the ribs which were originaily capable
of susiaining the pressure, gradually penetrate the material on which they rest. At the
same time the boliom heaves and displaces the track and the conduils in the tunnel.
Therefore, it is advisable to provide the tunnel support in swelling rock with circular
ribs. The circular form imparis to steel ribs the greatest strength per pound of steel
employed and makes them equally resistant to pressure from all directions.

Rock pressure in swelling rock

The pressure on the support in tunnels through swelling rock depends primanly
on the swelling capacity of the rock which is analogous to the swelling capacity of
clays {see Fig. 31 ¢). Therelore no general rules comparable to the rule expressed by
Eq. 8 for the influence of the width and height of the tunnel on the rock load can be
established. As a matter of fact it is not even known whether the pressure varies with
the width of the tunnel. Therefore information on the pressure exerted by swelling
rock can be obtained only {rom observations in tunnels and datg of this kind are
still very scarce.

In shallow tunnels the ultimate pressure on the tunnel lining may be considerably
higher than the overburden pressure. This opinion is based on extrapolation from
experience in clay tunnels such as those referred to in the preceding article.

In deep tunnels through swelling rock, pressures of 10 tons per sq. {l. arc not
uncommon. Exceptionally, pressures as high as 20 tons per sg. ft. have been encoun-
tered. A pressure of 20 fons per sq. ft. is equivalent to the weight of a layer of rock
“with a thickness of not more than about 270 ft. This fact demonstirates that the process of
swelling does not interfere with the development of ¢ ground cylinder which carries
the major part of the overburden pressure,

Provisions for expansion in swelling rock

The mechanics of the process of swelling illustrated by Fig. 34 indicate that the
expansion of swelling material produces a permanent reduction of the ullimate value
of the swelling pressure on a tunnel supporl. Experience in tunneling through swelling
rock confirms this conclusion. Hence when the first railroad tunnels through swelling
rock were built, in the middle of the last century in England, it was decided to reduce
the pressure on the permanent lining by providing a clearance of six inches bhetween
the rock and the ouler {ace of the masonry. This measure proved to be successtul
and il has often been used.

Quite recently, in the construction of « double-rack subway tunnel through the
swelling clay represented by curve Cy in Fig. 3! ¢ in Paris (France) the same clearance
was provided.

Yielding tunnel supports in swelling rock

In mining through swelling clay or rock it has been customary to consiruct a heavy
sel lo start with, and if it 1s crushed, to replace 11 by @ new cnd stronger one. This
procedure permits the rock to squeeze into the tunnel through a distance of ot least
six inches piior to the construction of the permancnl lining. As a consequence, it
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produces a very substantial reduction of the ultimate load on the turnnel support.
However, it is doubtiul whether this is economical and does not furnish any delinite
information concerning the pressure which will act on the permanent lining.

In order to avoid the complications and inconveniences associated with cleaning
up the tunnel after each failure of o lining, the following procedure would deserve a
trial. Instead of constructing a tunnel support which either remains intact or fails
completely, the support should be provided with ribs which are strong enough to siand
up under the pressure while the rock squeezes into the spaces between the ribs. It is
obvious that the pressure per unit of area on the outer flanges of the ribs cannot
exceed the bearing capacity g, of the swelling rock. Any pressurq in excess of qq
causes the rock to fiow around the outer flange of the 1ib as indicated in Fig. 37. The
resistance g, against penetration of the rib into the decomposed rock can be deter-
mined by means of a simple test in the tunnel.

The space between the ribs is bridged by a lag-
ging which can fail under the rock pressure without

injury to the ribs. If it {agils, the material which

squeczes Inlo the space between the ribs is excavated \t\

and the lagging is replaced. It is much cheaper to \ /
replace the lagging several times than 1o replace an S

enlire crushed suppor! once. After the pressure in

the rock surrounding the tunnel has been suificiently _.’_A—J__Q Q/C !
relieved to establish ground cylinder action, the space

between the ribs is excavated and the concrete for the '

permanent lining is poured. The ribs are lelt in place
and serve as reinforcement.

Another possibilily would be to insert inlo the
ribs compressible spacers which permit the diameter
of the ribs to decrease very considerably without in-
jury to the ribs,

In order to get quantitative information on the Fig. 37—Flow of swelling rock
lime-pressure characteristics of the rock and on the around tunnel rib
pressure-relieving effect of the squeeze, sturdy pres-
sure measuring devices should be inserted inlo some of the ribs, by means of which
the radial pressure on the ribs can be determined periodically.

Crileria for swelling rock

Throughout the preceding text great emphasis has been placed on the beneflicial
etfects of careful back-packing and wedging. In moderately jointed or blocky and
seamy rock, careful back-packing considerably reduces the load increase period and
the ultimate pressure on the tunnel support. Even in squeezing rock with a low swelling
capacity the presence of emply spaces between supporl and rock is likely to do more
harm than good. Providing cn opportunity for the rock 1o squeeze into the tunnel should
only be used @s o last resort, if the tendency of the rock to sweli is very conspicuous,
Hence, before a rock is classified as a swelling rock, its swelling properties should be
carefully investigated. If the volume of samples of the freshly exposed rock or of
samples from a freshly recovered core does not increase by at least 2 per cent
during immersion in water, the rock cannot be-classified as swelling rock and the
tunnel support should be tightly wedged.

g3

7



)

Board of Water Supply. New York City
DELAWARE ACQUEDUCT
KENSICO BY-PASS TUNNEL

South Heading from Shaft 17, near
Vathalla, New York

Contractor: Associaled Contractors, Inc.

Tunnel dimensions: driven diameler 174"
and 197-2""; linished diameter 150" : ] . ; }g 0T BEYIN s Sl .

Support: rib and wall plate. Ribs (in back e iy i . i T o SR ‘R S~ -
ground) 6 H-becms, 20 lbs, ouler ¥ A
flange flush with design concrete
line on 6”° double beam wall plates;
{foreground) 6" H-beams, 25 ibs.. in-
ner flange 3" beyond design concrele
line on 8 double beam wcll plates.
Spacing 40" cenlers.

(':i];\ . } :k,

N

Fig. 32—Tunnel in moderately
_jointed rock..

Light support in the background used main-
ly for protection from spalis. The heavier
support in the foreground is intended (d carry

moderate rock loads as well,




Some years ago the author investigated samples of what was considered by the
tunnel force to be swelling rock. The tests showed that the volume of the rock was
entirely unaffected by immersion. As a malter of fact, it was found afterwards that il
was casy 1o nold the pressure with a tlightly wedged lunnel support.

Specimens of decomposed gneiss which caused considerable trouble during the
construction of the St. Gotthard Tunnel in Switzerland expanded after immersion by
about 2.9 per cent in the direction of the cleavage.! The volume of a specimen of shale
was even found to increase during immersion by 12 per cent,® whereas tests by the
cuthor on specimens of several shales {rom other localifies, including Pennsylvania,
disclosed no measurable volume change. These observations indicate that the differ-

" ences between the swelling properties of different shales can even be more important
than those between the swelling properiies of different clays, illustrated by Fig. 31 ¢.
Mere visual inspection of a shale does not furnish any information on this viial
property of the material. '

Occasionally important heaves and excessive pressure have been experienced
when tunneling through rock formations contcining layers of anhydrile. Thus for
instance in a railroad tunnel in the Alps through almost horizontal strata composed of
shaie, gypsum and anhydrite, the itunnel floor rose during the first lew years at a rale
of about ten inches per year. In other tunnels through similar {ormations the timbering
has been repeatedly crushed.

Both the heave and the pressure in such rock formations are due to the transforma-
tion of anhydrite into gypsum, which is associated. with a very imporiant increase in
volume. Anhydrite is not stable in the presence of water. Hence il occurs only between
practically impervious layers which keep the water away. These layers can be very
thin, but they must be tight. During excavation of the lunnels the layers of anhydrite

and their seals were injured and cracked; water percolated into the fissures out of

adjeining water bearing strata, whereupon the anhydrite clong the fissures was
transformed to gypsum. The local swelling pressure caused {further cracking and
increased the surface of contact between water and anhydrite and this process went
on until chemical alteration was complete. Hence in mining through anhydrite-bearing
formations, utmost care is required to preven! injury to the layers of anhydrite ard their
seals,

1. F 14 Stepll, jahrbuch der preussischen ceologischen Loudesansiall, 1888
2 Daniel £ Moran, Letter 1o the Editor. Eng News-Becord, Vel 95, December 10, 1925
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Intact rock conknns nenher_ ]omts nor ]

-ence 1f 1! breaks it” breaks

” qcross sound rock On cccount of the m}ury'to the rock “due to” blashng. qulls may
.:drop off the. roof several hours ‘or days . after blasung This .is known as spalling

‘condition. Hard, intact rocks may also be encountered in’ ‘the popping condition involv-

..ing the spontaneous and ylolent detachment of rock slubs irem sides ‘or roof.

Stratified rock consisté of individual sirata with little or no resistance against

" separation along the boundaries between strata. The strata may or may not be weak-

ened by transverse joints. In such rock, the spa]lmg condition is quite common.

Moderately jointed rock contains joints and hair cracks, but the blocks between
joints are locally grown logether or so intimately interlocked that vertical walls do
not require lateral support. In rocks of this type both the spalling and the popping
condition may be encountered.

Blocky and seamy rock consists of chemically intact or almost intact rock fragments
which are entirely separated from each other and imperfeclly interlocked. In such
rock vertical walls may require supporl.

Crushed but chemmully intact rock has the chcm:tcter of a crusher run. If most or

" all of the fmgmenls are as small gs fine sand grains cmd no recementation has taken

place, crushed rock below ‘the, wa!er table exh1bus the properties of a 'wcxter -bearing

e
T

’

- sand. T O L

Squeezing 'rock slowly cdvcmces‘ into the tunnel without perceptible . volume in-
credase, Prerequlsxte for squeeze is ahigh’ percentcge ot microscopic and sub-mlcroscoplc
pcxrhcles “of rmccceous mmeruls or of clay mmerals with a low swellmg capczc:ty

‘., +

Sweﬂing. rock advances into the lunnel chieﬂy_ on account ofl expansion. The.

capacitly to swell seems to be limited to thdse rocks which contain clay minerals such
as montmorillonite, with a high swelling capacity.
In prac:'tice there are no sharp boundaries between these rock categories and the

properties of the rocks indicated by each one of these terms can vary bhetween wide
limits.

ESTIMATE OF ROCK LOAD

Even a very conscientious and expertly conducted geological survey of the sile of a
proposed tunnel cannot accomplish more than a very crude estimate of the length of
the tunnel sections in which each of the principal types of rock conditions will be
encountered, -Further differentiation cannot be expected. Hence, even if methods for
accurately computing the rock locd under given rock conditions were available, they
would have very little practical value on account of the inevitable uncertainties asso-
ciated with predlclmg the rock conditions. Approxxmale values for the rock loads to be
anticipated under the principal ‘rock conditions’ are all thm tunnel prcxct:ce requxres
The geological Ic:ctors which determine the rock load were dlscussed in Chapter 4.
Table 3 contains a summary oIHhe conclusions. Since there are. no. well defined

" boundaries between the different conditions, the rock load corresponding to each rock

condition is represenled in the 1cb1e not by a smgle vc:Iue bul by a rcmge




CHAPTER 5

FORECAST OF PRESSURE AND WORKING CONDITIONS
IN ROCK TUNNELS

INTRODUCTION

This chapter contains a resume of all the information which has been presented in
the preceding chapters. It is intended to inform the tunne!l bujlder on the steps required
to ge! a conception of the pressure and working conditions which have to be antici-
pated in the construction of a proposed tunnel al a given site. g

The review of the foctors to be considered in support design is foilowed by a
discussion of the relation of the general geology of the site and the relative importance
of the inevitable unceriainties associated with the forecasts and by a description of
available methods of reducing tunnel hazards to the minimum compatible with the
geology of the site. The chapter will be concluded by a list of sources of useful infor-
mation concerning genera! and regional geology.

GEOQOLCGICAL SURVEY

The first and foremost requirement for making a forecast of the working conditions
in a proposed rock tunnel is a geological section through the center line of the tunnel,
showing the approximate position of the boundaries between the different types of
rocks and of all those {qults or fgult zones which were discovered during the survey.
Since a geclogical survey cannot be expected to furnish conclusive information
regarding many features which are vital to the tunnel builder, the conclusions should
be expressed in terms of most favorable and most unfavorable possibilities.

From an engineering point of view, u knowledge of the type and intensity of the
rock defects may be much more important than that of the types of rock which will
be encountered. Therefore during the survey rock defects should receive special con.
sideration, The geological report should contain a delailed description of the observed
rock defects in geological terms. It should also contain a tentative classificabion of the
detective rocks in the tunnel man's terms, such as blocky and seamy, squeezing or
swelling rock. A reliagble diagnosis of swelling rock can be obtained only by means
of tests on samples in their natural state, before they were allowed to lose any moisture
by evaporation. Since swelling conditions have a decisive influence on the speed
and cost of tunneling, every shale and any other rock which may be capable of

swelling should be carefully investigated and the measured volume increase should
be recorded.

TERMS DESCRIBING ROCK CONDITION

On the basis of the geological report and the geclogical profiles a tunnel profile is
prepared showing the rock conditions which are likely to prevail in the different parts
of the tunnel.

In Chapter 4. the following terms have been used to describe the condition ol‘

rocks: Intact, stratified. moderately jointed, blocky and seamy, crushed, squeezing,
and swelling.
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TABLE 3

Rock load H, in feet of rock on roof of suppor! in tunnel

with width B (ft) and height H, ({ft) at depth of more than 1.5 {B 4 H.}.1

Rock Condition

Rock Load H, in feet

Remarks

Light lining, required only if spalling
or popping occurs.

Light support. See Fig.-—S'-B._

ly jointed

1. Hard and intact zZero

2. Hard stratified or |0 1o 0.5B
schistose®

3. Massive, moderate- |G to 0.25B

Load may change

erratically {rom
point to point.

and seamy

4. Moderately blocky

0.25B to 0.35 (B--H,)

No side pressure. See Fig. 39.

5. Very blocky and
seamy

{0.35 to 1.10) (B+H)

Little or no side pressure. See Fig. 40.

but chemnically in-
tact

8. Completely crushed

1.10{B+H,)

Considerable side pressure. Softening
effect of seepage towards botlom of
tunnel requires either continuous sup-
port for lower ends of ribs (Fig. 41) or
circular ribs (Fig. 42).

7. Squeezing rock,
moderate depth

(1.10 to 2.10) (B--H,)

Heavy side pressure, invert! struls re-

8. Sgueezing rock,
great depth -~

f2.10 to 4.50) (B-+Hyp

quired. Circular ribs are recommended.

9. Swelling reck

Up to 250 ft. irrespec
tive of value of (B4+H,)

Circular ribs required. In extreme
cases use yielding support. :

*The rool of the tunnel 1s assumed lo be localed below the waler Iable

H ot iz located permanently above

the waler 1able, the values given for lypes 4 to © can be reduced by {ilty por cent.

Some of the mos! common rock formalions conlawn layers of shule. i an unwealthered sicte. real shales are
no worse than other sirctified rocks However, the term shaole is oflen applied lo firmly compacted clay
sedimenis which have not vet cegured the properiies of rock. Such so-called shcle may behave in the
tunnel like sgueezing of even swelling rcck. :

Il @ rock formation consisis of o sequence of honizonic] layers of sendslene or limeslone and ef immalture
shale, the excavalion of the tunnel s commonly associaled with ¢ gradual compression of the rock on both
sides of the tunnel, wvelving o downward movement of the roof. Furthermore, the relatively low resisiance
agains! shppage a! the boundaries between lhe so-colled shoie and rock 1s likely to recuce very consid-
erably the capacity ol the rozk localed cbove the roof 1o bndge

HDHCG, 1n such rock fermections, the rool
pressure may be as heav as In © very blecky and secmy rock.

NUMERICAL EXAMPLE OF ROCK LOAD COMPUTATION

To illustrate the effect of the rock condition on the rock load an estimate will be

made of the load on the roof support in a tunnel with a width B =15 ft. and H, = 15 ft,
at the moderate average depth of 300 ft. in granite with a unit weight w = 165 1bs.
per cubic foot. If the region has had a complex geological history the condition of the
granite may vary within wide limits over short distances. The roof load corresponding
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o the various conditions which are likely to be encountered may be obtained by intro-
ducing the values B, H,, and w into the preceding equations. The results are as {cllows:

Minimum Maximum

Spalling state . - - - - - - - 0 to 400 lbs. per sq. fI.
Moderately jointed :

Hp min - - - . * = - " " 0

H.wme=2B=25x150t. =375ft = - . 620 lbs. per sq. fi,
Moderately blocky and seamy . '

“H, you = H, . lor moderately jointed - - 620 v 1bS. per sq. it.

H,,.=.35 (B4+H)=.35 {I5-£15 =105 {t.= 1730 lbs. per sq. ft.
Intensely shattered but chemically unaltered

H, wm = H, ua; for moderately blocky - - 1730 lbs. per sq. it

H,..=1L10(#E +H}=110 {15 + 15 =330 {t. = 5440 lbs. per sq. ft.

H the granite has been chemically altered, squeezing and even sweliing conditions
may prevail. Loads may then, at this moderale depth, attain the following values.

. Moximum
Sgueezing H, = 2.10 (B + H) = 2.10x(15 & 15 = 63 {t. = 10400 lbs. per sq. {1,
Swelling - - - - - - - - - 20000 to 40000 lbs. per sq. it.

In the squeezing and swelling stretches full circle ribs should be used. Hence it is’

advisable to include an adequale supply of such ribs in the first procurement.

BRIDGE-ACTION AND LOAD-INCREASE PERIOD

The influence of the condition of the rock on the bridge-action and the load increase
period is graphically represented by Fig. 43. Fig. 43a is a vertical section through
the centerline of a tunnel. In Fig. 43 b the abscissas represent the time {see legend to
figure) and the ordinates of the dash lines the height of overbreak, if ailer the lasl
round is [ired, mining is discontinued and no support inslalled. The ordinates of the
full lines represent the load on the top of iiie roof in feet of rock.

The bridge-action period t, has been defined as the time which elapses between
firing the round and the keginning of the breakdown of the unsupported parl of the
roof. In intact rock and in mederately jointed rock the bridge action period is prac-
tically unlimited and the support merely serves o protect the operations from ialling
rock fragments.

For blocky and seamy rock or for squeezing, slaking rock il may range between
several hours and several days. Nevertheless bridge-action periods of less than several
hours are quite often encountered in rock tunnels. For any given rock the period
depends to a large extent on the length of the unsupported roof. Therefore it can be
regulated within fairly wide limits’

When preparing the diagram Fig. 43 b it was assumed that the bridge-aclion period
of all the rocks represented in the graph is equal to four-fifths of the duration of one
excavaling cycle. Yet, whatever the bridge-aclion period may be, excessive overbreak
can be avoided only by installing the roof support before the period expires. There-
fore the length of the pericd has a decisive influence on the sequence of operations
in mining the tfunnel.
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Abscissas of dash lines g and h represent time in excavating cycles and the ordinates the height H of overbreak, if excavation is discontinued and roof next to working face remains

unsupported Abscissas of Tull hines a to F represent time in days and the ordinates the rock lcad HI. in feet of rock. HI, is likely to increase 'ess rapidly than shown in the diagram



It is custamary and economical to keep the disiance between the working face
and the last suppor! as long as the condition of the rock permits. Hence if a tunnel
passes abruplly and unexpectedly from a rock formalicn with a long bridge-aclion
period into a formation with a short one, local but excessive overbreck is inevitable.

After the tunnel support is installed the pressure cn the support may remain
almost unchanged. However it may also increase to many limes its initial vaiue as
shown in Fig. 43 b. The time which eilapses until the pressure becomes fairly constant
has been referred to as the load-increase period. H ranges belween a few weeks and
many months. The tunnel support must be designed on the basis of the heaviest
rock load which it has to sustain during its service peried.

The presence of large, empty spaces helween support and rock is likely to increase
the length of the load-increase period and the amount of load-increase very con-
sidercble. It also leads to a gradual deterioration of the rock surrounding the tunnel.
Therefore the necessilty of careful back-packing and wedging cannot be overem-
phasized. After the permanent lining is constructed the veids in the backpack should
be grouted without delay.

In the early days of tunnel construction the tunnel puilder was compelled to leave,
in bad stretches a large amount of timber between the rock end the permanent lining.
The decay of the timber had the same eflect as inadequale backpacking. Further-

: RN . more backpacking itself did
not always receive the seri-
ous altention which It de-
serves. As a consequence
many tunnels developed
with agge various delects
such as distortion of.the tun-
nel cross-section associaled
with the formalion of large
cracks in the tunnel wclls,
subsidence of the ground
surface above the tunnel or
both combinad. Lvery year
sevoral tunnels arrive in «a

state in which radical recon-
struction becomes impera-

tive. One of thes2 is shown

Fig. 44—Repair of damage to
permanent tunne! lining in
squeezing rock.

Delormed and broken concrete
lining in this flow tunne!l made
extensive rebuilding necessary.

Old concrele was chipped out
1o trie lne where it hod been
squeezed inlo the tunnel. Line:
plates were inslalied, covered
with expanded metal. and then
guniled Space between Imner
pletes and old concrete was
grouted, Space left by decay of
old wood packing outside the
concrele lining was lilied by
grouting.



Modern tunnel practice eliminates the necessity of subsequent tunnel reconstruction
by using steel supports instead of timber and by concreting cgainst the rock or careful
backpacking. Both procedures combined establish inlimate contact between the rock
and the permanent lining. Once such contact is established the permanent lining will
always retain its shape, because the passive resistance of the wdjoining rock does not
permit any distortion. An excephon could be in squeezing or swelling rock which
sloughs locally or is overmined and surrounding rock moves into the void. This can
constitute a “'soft’” spol and cilow the suppor! to deflect outward as heavy loads come
on other areas of the support. Serious deformation and failure may result.

Clearance between tunnel support and rock is justifiuble only when mining
through the worst types of swelling rock. Yet even in such rocks it should only be used
as a last resort, and very carefully done because only rarely does the rock move
inward uniformly. ‘

TUNNEL HAZARDS
Varieties of tunnel hazards

The term tunnel hazard indicates unanticipated sources of expense and delay. The
hazards are.due to the depuarture of the structural details of a given mass of rock from
_the statistical average for similar masses. On account of this departure the cost of a
proposed tunnel may be lower, but it may also be considerably higher than the
average cost of similar tunnels which have been built in similar bodies of rock.

The unanticipated difficulties may reside in abnormally high rock load, abrupt
transitions from long to short bridge-action periods, excessive inflow of water and the
presence of hdrmiul gasses. The importance of the finuancial risks associated with
these hazards depend to « large extent on the general geology of the region. The
following paragraphs illustrate this interdependence.

Hazards in limestone and sandstone

Above the water table hazards are less critical than below. Below the water
table sandstone is much less hazardous than himestone because in contrast to lime-
stone it is not likely to contain underground channels or reservoirs. In hmestone, heavy,
concentirated flows of water or of a mixture of sand and water may be encountered.
in zones consisting of crushed sundslones or limestone, earth tunneling methods. mus!
be used, but il such zones are present at «ll they are commenly very narrow.
Wherever the rock is not crushed, the rock lcad nowhere exceeds moderate values.
The occurence of harmtul gases such as CO. or H.S is uncommon except in regions
of post-volcanic activities.

Hazards in formations containing shale

Tunneling conditions in rock formations containing shaie depend chiefly on the
character of the shale. This charaeter may range anywhere between that of a sound rock
and of a stilf, swelling clay. However, within any one shale formation, the tunneling
conditions are likely to be fairly uniferm. The rock load is either consistently low or
consistently high. The quantity of water which enters the tunnel from shale is commeonly
low, bul large flows may be encouniered wherever a water-bearing formation rests on
shale.

Shales are sometimes associated with layers of ceal, or anhydrite. In coal bearing
shale foundations, the explosive gas, methane (CH:), has been encountered repeatedly.
If tunneling operations injure the secal of layers of anhydrite the water which percolates
through the cracks in the anhydrite gradualiy changes the anhydrite into gypsum and
heavy swelling pressure ensues. The water which flows across anhydrite strata into
th2 tunnel centains calcium sulphate which attacks concrete, It is also likely to contain
hydrogen sulfide (H.S) which is lethal even in moderate concentration,
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Hazards in schists

In unaltered schists the rock load ranges between zero and moderate. Although
the insvitable overbreak and the inflow of waler may be quite important, the hazards
essociated with unaliered schists are rather mild. However, 1n schists chemical alter-
ations are very cormnon. in decomposed schists squeezing aund even swelling conditions
may be encountered. These condinons are associated with very high or excessive rock
load. In many railroad tunnels through altered schists heavy loads were combined
with large discharge of waler into the tunnel,

Hazards in intrusive igneous rocks

In intrusive ignecus rocks such as granile mony tunnels with great tength have
been built without requining any support and without interference by waler. Yet, {rom
ume to ume, extremely unfavorable conditions have been encountered, involving
heavy flow of water 1n some paris of the tunnel and squeezing or swelling conditions
in others. General experience with tunneling through these rocks indicates that the
probability of hazards is very low, but the deviations from normal can be important
cinough lo upsel completely the origingl esiimate of costs. Furthermore, in many instances
the existence of abnormal cenditions at depth cannot be predicted from surface
evidence. Hence the intrusive rocks should be ceonsidered decidedly treacherous.

Hazards in extrusive igneous rocks

Extrusive igneous rocis such as rhyolile are commenly associated wilth strata of
volcanic tuff or breccias. The igneous rocks, the tuff and the breccias may be
encountered in an advanced state of decomposition. The tulf and breccias may even
be still in an unconsolidaled state: large quantilies of water may.enter the tunnel from
lcult zones and in young volcanic rocks, the occurrence of harmiul guses is nol
uncommon. Therefore tunnels through rocks of this caiegory can be expecied from the
very start to be exlremely hazardous. The experience on the Mono Craters Tunnei in
California and the Tannc Tunnel near Atami in Japan can be considered representalive
for the difficullies which may be encountered n such rock formations

Provisions fer coping with tunnel hazards

A competent and experienced geologist is able to predict which types of difliculties
may be encouniered in different parls of a proposed tunnel, but he cannot make in
advance of construction a quantitative evaluation of the difhculties. Hence the first
eshmate of the malenal and equipment required for constructing a tunnel inevitably
involves a certain amounl of gquesswork. These uncerlainties also characterize the
preliminary design of the tunnel support and should e considered when preparing
the inttial procurement of steel support.

The cost of emergency supporls such as circular sleel ribs or extra heavy rib_ sets
15 small compared to the cost of meeting an emergency with inadeguate supplies.
Hence if the geologist indicates tha! unfavorable rock conditiens of a certain type may
be encountered, enough supplies should be kept on the job to cope with the anticipated
difficulties until supplementary material arrives at the job.

If unfaverable rock conditions are anticipated, it 1s also advisable to supplement
the standard geological survey by various other invesligations intended to {urnish
more specific information on the rock conditions. The principal methods are diamond
berings. geophysical surveys, observations in pilot tunnels and geologicul observa-
tions during construction.
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rock conditions beyond the working face rejuires geeclegical knowledge and tmininé,
Therefore, il is always advisable io keep tn experienced geologisl permanently on the
job. His original conceplions reqarding the rock conditions are inevitably more or
less inaccurate. However, his observations in the lunnel provide him with the means
for correcting his original conceptions step for step whereby his capacily for correct
exlrapolation increases. The savings resulting {rom a few accurate forecasts of pending
changes in the rock conditions are likely to be more important than the cost of retain-
ing the services of a residen! geoclogist during th= entire period of construction.

SOURCES OF USEFUL INFORMATION

On account of the decisive influence of geological factors on the difficulties and
costs of tunnel construction, every engineer engaged in tunnel work should be familiar
with at least the elements of physical geclogy. The following elementary textbocks are
recommended:

Arthur Holmes, "Principles of Physical Gzology.” New York, 1945, The Ronald Press
Company. This book also contains an adequate bibliography for those readers who
wish to get more advanced information on various phases of the subject.

C. R. Longwell, A. Knopf and R. F. Flint, “QOutlines of Physical Geology,” 2nd
cdilion, John Wiley and Sons, Inc., New York, 1341.

Marland P. Billings, "Siructural Geology,” Prenlice-Hall, New York, 1942.

R. F. Leggett, “"Geolegy and Engineering,” McGraw-Hill Book Co., Inc., New York,
1939, coniains a chapler on tunnels,

F. H. Lahee, "Field Geology,” 4th Edition, McGraw-Hill Bock Co., Inc., New York,
1941, ’ ’

C F. Tolman, 'Ground Water,” McGraw-Hill Co., Inc., New York, 1937.

Even a moderale amount of knowledge of gzology enables the tunnel engineer to
take advanlage of whal is known about the geology of the region in which ¢ tunnel is
to be buili; to decide whether or nol the geoslogical conditions «f a new site require
more delailed investigations and tc inlerpret geological reports in engineering terms.

Thez most prolilic source of preliminary information on the geology of individual
parts of the United States of America are the publications of the U. S. Geological Survey.
Geologic maps and brief descriptions of a few regions have been published in the
Folios of the Survey. A vast amount of usziul g=ological data has been published by
the same organization in the Water Supply Papers. Papers perlaining to the geology
of particular regions can be located by means of "Geologic Literature on North
America,” bibliographic bulletins of the U. S. Gezological Survey, published every two
years. Cumulative bibliographies are available for the periods 1785 to 1918 and 1918
to 1928, 7
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Diamond core borings ,

On several imporlan! projects involving the construction of lunnels, diamond core
borings have been made in advance of construction to verify or modily the conclusions
derived from the geological survey. Such an invesligation may be particularly profit-
able, if conditions permut @ choice between dilferent locations of & tunnel in a region
in which diflicull lunneling conditions are anticipated. In such regiens the cosl of the
Lorings 1s usually very small compared to the savings which might result from seiecting
the mos! favorable location. In locating the tunnels for the Calskill and several other
important aqueducts this method has been used extensively with noteworthy success.
(See article on Faulting and Thrusting in Relation to Tunnelling, pp. 35 ta 38).

* 1

Geophysical survey

During the last few decades methoeds have been developed which, under {averable
cond:itions, permil an approximate determination of the location of the boundary at
depth between rocks with very different physical properties, such as granite and shale.
These methods consist in observing the effect of the sub-surface discontinuity on the
intensity and geometiy of a natural or an artificially created field of force or on the rate
of wave propagation. These methods are known as geophysical methods.? They con-
slitute nowadays cone of the mosl imporlant methods of prespecting for oil and ores.
Quite recently two of these methods, the seismic and lhe electrice]l prospecting method,
have also been adapted to subsoil exploration 1n connection with foundation and tunnel
problems. The success of these methods depends chiefly on the importance of the
difference between the physical properties of the rocks located on either side of the
unknown boundary.

The electrical resistivity, and the modulus of elastioity which determines the rate
of wave propagation of a crushed or completely decomposed rock, are very much lower
than the corresponding value for the same rock in « relatively intact state. Therefore
the methods have been successiully used for determining the boundary beiween sound
and defective rocks on tunnel jobs. Since geophysical rock exploration is very much
cheaper than the boring method, it deserves at leasl a trial. If the attempt is successiul,

the numnber of core borings required to secure « given amoun! of information can be

substantially reduced.

Function of pilet lunnels

The pilot tunnel serves the purpose of a large-diometer exploratory hole. It also
drains the rock ghead of the main excavation. If the inflow of water is excessive, the
rock can be grouted belore the main excavation reaches the water-bearing zone. Heavy
squeezing or swelling pressures are detested in time to order the required tunnel
supporis {or the main excavation cnd to revise the design for the permanent! tunnel
support. It even permits starling the main excavation at several peints simullaneously
in order to reduce the time of construction. Hence, if « tunnel with a large cross seclion
is located in an intensely folded or faulted region, the construction of a pilot tunnel
should nol be omitied.

Geological eobservations during construclion

Whatever the method of atlack in a tunnel may be, il is ciways advantageous to
know the details of the character of the rock as far chead of the working face as
conditions permil. However, the extrapolation from the exposures in the tunnel to the

|. See for inslance C. A Heiland, Geophysical Explorsusn, Frenuce-Hell Inc, New York, 15§40,
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PRUEBAS DE LABORATORIO EN ROCA INTACTA

CARACTERISTICAS Y PROPIEDADES INDICE

1.

2.

\

1

Litologia y mineralog‘ia

Peso volumétrico

. Indice de alteracion

. Contenido de agua

. Intempertsmo acelerado
. Indice de carga puntual

. Velocidad sonica y parametros de deformabilidad dinamicos

PROPIEDADES MECANICAS

1. Compresion uniaxial

2. Compresion triaxial

3. Resistencia al esfuerzo cortante

4. Tension directa e indirecta

5. Expansion y presion de expansion

6. Parametros de deformabilidad estaticos



PRUEBAS DE LABORATORIO EN ROCA INTACTA

OTRAS CARACTERISTICAS INDICE
1. Reactividad con el cemento

2. Dureza con martillo Schmidt

3. Cortante simple y doble

4. Punzocortante

5. Modulo de ruptura o flexion

6. Porosidad

7. Permeabilidad

8. Sensitividad
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Consideraciones ge

U Deere

Rock Mechanics in Engineering Practice
Edits. K.G. Stagg v 0.C. Zienkilewcs
J. Wiley & Sons., 19068

1.1 Introduccion |
La meccanica de Rocas es la ciencia tedrica y aplicada que trata del
comportamicni{o mecanico de las rocas; es la rama de la Mecanica
que estudia la reaccion de las rocas a los campos dc fuerza de su en-
torno fisico 7.

. - Wt

Esta definicidon, dada recientemente por un grupo de investigadores cn
Mecinica de Rocas, pucde parccer-a primera vista que realza el papel de la
mecinica, 1gnorando cl de la geologia. En realidad esta definicion es de miras
muy amplias, Lo frase «reaccion de Jas rocas a los campos de fuerza de su
entorno fisicon cs suficientemente general para que sca aplicable a problemas
a cualquicr cscala. Por cjemplo, comprende los estudios del mecanismo de
deformacion de los eristales mincrales sometidos a elevadas presiones y tempe-
raturas, cf comportamicento triaxial de una muestra de roca ensayada en fabo-
rator