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PROPIEDADES DE LAS ROCAS

Por lo general las obras de ingenieria se construyen abarcando areas grandes, que involucran
no solo la substancia de que esta formada la roca, sino ademas los defectos estructurales que
posee en su conjuntoc como son el fracturamiento, rellencs, cavidades, fallas y otros mas, que
influyen en el comportamiento dei terrenc ante las solicitaciones impuestas por la estructura. De
lo anterior se desprende la necesidad de diferenciar las propiedades que caracterizan a la
substancia rocosa o roca intacta y las del conjunto 0 macizo rocoso.

Mientras que las caracteristicas y el comportamiento de la roca intacta dependen dg la
mineraiogia, textura y porosidad, en los macizos rocosos depende de alteracién,
fracturamiento, presencia de agua y del estado de esfuerzos al que esta sometido.

El comportamiento de las rocas depende de las propiedades mecanicas e hidraulicas
entendiendo per comportamiento del material a la forma de resistir y deformarse al someterlos a
ta accion de los esfuerzos. . .

1. Propiedades de la roca intacta

Las propiedades relacionadas con la resistencia y la deformabilidad de la roca intacta son.las
mas importantes desde el punto de vista geotécnico. Las propiedades hidraulicas obtenidas en
iaboratorio tienen poca aplicacion practica.

1.a Propiedades indice

Las propiedades indice de las rocas permiten clasificar y obtener una idea cualitativa de su
comportamiento bajo determinadas circunstancias.

Mineralogia. El contenido mineralogico de una roca influye en su comportamiento en muy
distintas formas que abarcan tanto las caracteristicas de resistencia mecanica como las
hidraulicas.

Los principales minerales formadores de rocas son los silicatos, carbonatos y éxidos. Otros
grupos quimicos de minerales menos abundantes, pero que son también importantes por las
caracteristicas que transmiten a las rocas son los suifuros, sulfatos y aquellos constituidos
por silice libre (no cristalina).

Minerales que poseen baja resistencia al esfuerzo cortante son los silicatos del grupo de los
filosilicatos o minerales cuya red cristalina se desarrolla en forma laminar, por efemplo, las
micas biotita y muscovita, los minerales arcillosos (montmorillonita, illita y caolin) y la clorita
y el talco El yeso y el grafito también reducen la resistencia de la roca.



Textura. El término textura se refiere al arregio intergranular entre los minerales de que esta
constituida la roca, la cual se puede observar en una superficie fresca a simple vista. Se
distinguen tres tipos de texturas principalmente, aunque desde el punto de vista geoldgico
existen un sin nimero de ellas, homogénea, heterogénea y laminadas.

Las rocas con textura homogenea por lo general presentan mayor resistencia, como el
basalto, la caliza y el granito, figura 1a. La textura laminada produce un efecto anisotropico
en las propiedades de resistencia y deformacion como es el caso de las rocas lutitas, ias
pizarras y gneisses, figura 1b.

Figuras1 a) textura homogénea, granito, b) textura laminada, gneiss

Peso Volumétrico. En general un alto peso volumeétrico corresponde con las rocas mas
resistentes, excepto cuando las rocas poseen caracteristicas anisotrépicas. El peso
volumétrico de las rocas igneas y metamorficas es mayor que el de las sedimentarias, ya
que a mayor porosidad corresponde un menor peso volumeétrico. El peso volumétrico de una
roca se debe obtener en condiciones saturada y seca.

Porosidad. Se define la porosidad de una roca como la relacién entre volumen de vacios y
el volumen de la muestra. Los vacios, poros y fracturas en la roca intacta son formas
importantes de no-uniformidad estructural o textural, también tienen un efecto considerable

- en la conduccion de calor gas y agua y en el comportamiento mecanico relacionado con su
contenido de agua.



La presencia de estos defectos disminuye notablemente las propiedades mecanicas ya que
un porcentaje pequefo de porosidad en la roca tiene una gran influencia en la deformacion.
Valores tipicos de peso volumeétrico y porosidad en rocas se muestra en la Tabla 1.

TABLA 1. PESO VOLUMETRICO Y POROSIDAD DE
DISTINTAS ROCAS, Ref. 1

Tipo de roca Peso volumétrico Porosidad
Tim? %
Granito 26-29 05-15
Dolerita 2.7-3.05 01-05
Riolita 24-26 4-6
Andesita 22-23 10-13
Gabro 28-3.1 01-0.2
Basalo 28-29 0.1-1.0
Arenisca 20-2.6 5-25
Lutita 20-24 10 - 30
Cahza 22-26 5-20
Dolomita 2,3-26 i-5
Gneiss 28-3.0 0.5-1.5
Marmol 26-27 05-2
Cuarcita 26-27 0.1-0.5
Pizarra 26-27 0.1-0.3

Contenido de Agua. Se define como la relacién entre el peso del agua en una roca y -su
peso seco expresado en porcentaje. El contenido de agua esta asociado con la porosidad
de la roca y ambos producen una reduccion en de su resistencia mecanica. Probablemente
debido a los efectos fisico-quimicos que produce el agua en. determinados minerales,
algunas rocas cuando son sometidas a ciclos de secado y saturacion, se ven afectadas en
sus propiedades debido a la expansion y contraccion que sufren.

1.b Propiedades Mecanicas

Las principales propiedades de la roca intacta actualmente aceptadas en ingenieria para
describir su comportamiento son la resistencia a la compresion uniaxial y el maodulo de
deformabilidad sin embargo, se practican en el laboratorio otras pruebas con fines especificos
que ayudan a conocer las caracteristicas de la roca.

Compresién Uniaxial. La prueba a la compresion uniaxial consiste en la aplicacién de un
esfuerzo axial de compresion a una muestra no confinada lateralmente, la cual puede tener
diversas formas pero que generaimente es cilindrica. Es la prueba mas sencilla que existe para
determinar ia resistencia de la roca intacta, sin embargo, los nucleos de roca reqweren de una
preparacion muy cuidadosa gue solo en laboratorio se pueden realizar.
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Figura 2 Prueba de compresion simple

L.a resistencia se calcula con la expresion:

Gc—F.’A

Donde F es la carga de compresion maxima aplicada al momento de la faila y A? es el area de
la muestra sobre la que se aplica la carga.

La resistencia a la compresién simple o uniaxial de {as rocas depende de la influencia de varios
factores. w

Factores externos son aquelios que no dependen de la naturaleza de laroca y son. "
1) Friccion entre platina y superficie de la‘roca
2) Geometria de la probeta
2.1) forma
2.2) relacién de esbeltez &
2.3) tamafio
3) Velocidad de carga :
4) Temperatura ambiente

Factores internos que influyen en la resistencia de ia roca son:
1} Tipo de roca, mineralogia, grado de cementacion y textura
2) Elasticidad y plasticidad de la roca
3) Contenido de agua, porosidad, fisuramiento
4) Tamario de grano y orientacion de los cristates minerales.

Relacion de esbeltez y forma: La forma usual de realizar las pruebas a compresion es en
formas cilindricas con relacién de esbeltez de 2.5 a 3, ya que esta relacién permite una
Uniformidad de la distribucion de esfuerzos en el tercio central de la muestra. En general cuando
aumenta ta relacidn de esbeltez la resistencia a la compresioén disminuye.

Tamarno de las muestras: En general cuando aumenta el tamafic de la probeta disminuye la
resistencia a ta compresion, debido a que se incrementa el numero de defectos en la muestra.

E!l diametro de una muestra de roca ensayada a compresidn uniaxial, debe ser 10 veces mayor
que el tamano maximo del grano mas grande de la muestra de roca, con esto se evita el efecto
que produce el tamario de los granos individuales en la resistencia del conjunto.



Velocidad de carga: La resistencia a la compresion de una roca aumenta cuando se aumenta la
velocidad de aplicacion del esfuerzo. Se recomienda que la velocidad de aplicacién de carga
sea de 0.5 a 1 Mpa por segundo, considerando un tiempo de falla entre 5 y 10 minutos

Indice de Carga Puntual: La prueba consiste en |a apilicacion de una carga por medio de dos
puntas diametraimente opuesta a una muestra de roca que puede o no tener aiguna forma
geométrica determinada. La ventaja de este tipo prueba es que permite inferir la resistencia a la
compresién uniaxial sin necesidad de realizar la preparacion que normalmente requiere una
probeta en el laboratorio. El equipo empleado es ligero y las pruebas se pueden realizar
directamente en el sitio estudiado, figura 3. También permite efectuar una gran cantidad de
pruebas a bajo costo donde no se requieren mediciocnes de deformacion y solo se requieren
valores aproximados de Ia resistencia a la compresion.

El indice se determina como la relacion entre la carga maxima aplicada F al momento de la
falla y el cuadrado de la distancia D entre las puntas. La distancia D recomendada en la prueba
es de 50 mm, sin embargo como es dificil tener muestras con este "diametro” et valor F / D
obtenido se corrige para obtener el equivalente de 50 mm.

|850 = FJ’D2

El indice de carga puntual Iss;es un valor relativo de la resistencia de la roca y sus unidades no
tiene significado fisico.

La resistencia a‘la compresion uniaxial de una roca se puede inferir a partir de un gran numero
de pruebas de carga puntual empleando el valor promedio de Isso en la siguiente expresion:

o= 24 Isg
o bien,

cc=14 + (0175 D) Isg

Fig. 3 Equipo para prueba de carga puntual, Ref. 1



Resistencia a la tension directa. La prueba consiste en transmitir a la roca un esfuerzo de
tension axial por medio de casquetes metalicos cementados en sus extremos. Los casquetes se
conectan al equipo de carga por medioc de cables para evitar que la muestra falle por torsidén
Esta prueba se usa poco en los laboratorios de pruebas por la dificuitad de preparacion de la
muestra, sin embargo puede ser Util para casos particulares de investigacion.

La resistencia se obtiene por la expresion:
o =F /A’
Donde F es la carga de tensién méaxima apiicada a la muestra al momento de ia falla y A” es el

area de la muestra sobre la que se aplica la carga.

Resistencia a la tensién indirecta o prueba brasilefia. La prueba consiste en someter a
compresion diametral a un espécimen cilindrico de roca produciendo asi esfuerzos de tension y
de compresion, a pesar de que el esfuerzo de tensién inducido es menor que el de la
compresion el espécimen falla a lo largo del eje vertical debido a su menor resistencia a la
tension.

La resistencia a la tension indirecta se obtiene por la expresion:

* o=2F/DL=

|

> 1 " e o
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Figura 4 Pruebas de tension directa y brasilefia

Donde F es la carga de compresién maxima aplicada a la muestra al momento de la falla, D es
el diametro de la muestra y L la longitud, figura 4.

Re_sisten_cia a la tension bajo flexion. La prueba de flexion también permite determinar ta
resistencia a la tension de la roca, la probeta es apoyada en sus dos extremos como una viga



simple, y se le aplica una carga vertical al centro de la longitud o claro. Cuando los esfuerzos
son mas altos que la resistencia a la tensién de ia roca el espécimen falla.

La resistencia de la roca a la tension bajo flexion es:
U1=(F L)yol2|

Donde: F es la carga maxima aplicada al momento de ia falia, L es la longitud o claro de la
muestra medido entre los puntos de apoyo, y, es la distancia del eje neutro de la viga al punto
extremo de la seccidon transversal en el lado de tensién e | es el momento de inercia de la
seccion transversal.

1.c Deformabilidad de Ia roca intacta

Por lo general el médulo de deformabilidad de las muestras de roca intacta en laboratorio se
obtiene durante la ejecucién de los ensayes de cognpresién uniaxial. La muestra se instrumenta
con medidores de alta precisién de tal manera que se van registrando los desplazamientos
ocurridos en la muestra a medida que se incrementa el esfuerzo axial de compresion.

A partir de los datos registrados se construye la grafica esfuerzo - deformacién caracteristica de
la roca y se determina el modulo de deformabilidad Ets, de la roca intacta, el cual corresponde
a la pendiente de una linea tangente a la curva esfuerzo - deformacion al 50 % de la resistencia
de falla, figura 5.

El médulo Ets se determina con la expresion:

Et50 = 0'550/ E

Donde o5 es el esfuerzo correspondiente al 50% de la resistencia a la compresién de. la .
muestra y ¢ es la deformacion unitaria en el mismo punto.

-
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Figura 5 Determinacion del médulo Ets,

Velocidad sénica. Por medio de la medicion de las velocidades sonicas V,y Vs de la roca se
puede obtener el modulo de deformabilidad dindmico mediante la expresion:

Es=2Vs’p (1+V,)



Donde V, es la velocidad de {a onda primaria o de compresion, Vs es la velocidad de la onda
transversal o cortante y p la densidad de la roca.

Estas ecuaciones suponen que el medio a través del cual se propagan las ondas es
homogéneo, isotropico y elastico.

La velocidad sdnica se determina en el laboratorioc sometiendo a la muestra a un esfuerzo axial
equivalente a la sobrecarga de peso propio calculada para la profundidad a la que se tomd la
muestra y con un contenido de agua equivalente similar a la roca in situ, esto es seca o
saturada. En los extremos de la muestra se colocan los gedfonos emisor y el receptor que emite
y recibe, respectivamente, la sefial de un impulso sénico cuya frecuencia se fija entre 100 kHz y
2 M Hz, dependiendo de las caracteristicas de la roca. [L.os gedfonos estan conectados a un
osciloscopio ei cual permite medir el tiempo que tarda el impulso en atravesar la muestra.

Ei equipoc de medicidn permite determinar las velocidades compresional y de cortante del
material, empleando los gedfonos adecuados en cada caso.

1.d Clasificacion de la roca intacta

A la fecha se continua aplicando el criterio de Deere y Miller para la clasificacion de la roca
intacta. Las propiedades de la roca que emplea la clasificacion son la resistencia a la
compresién uniaxial o simple no confinada y el médulo de deformabilidad Ets.

Las rocas se pueden clasificar en una de las cinco categorias, con base en su resistencia a la
compresion uniaxial, indicadas en ta Tabla 2.

TABLA 2 CLASIFICACION DE LA ROCA INTACTA, Ref. 2 it

Clase Descripcion de resistencia Resistencia (kg/em’)
A Muy alta > 2250
B Alta 1120 a 2250
C Media 560a 1120
D Baja 280 a 560
E Muy baja <280

Para la clasificacidn de la roca considerando su deformabilidad se emplea el médulo relativo, el
cual corresponde a la relacion entre el moédulo Ets, y la resistencia a la compresion de la roca
Gc

En la Tabla 3 se muestra |a ciasificacién con base al méaduio relativo de las rocas



TABLA 3 CLASIFICACION CONSIDERANDO EL MODULO RELATIVO (Eiso / o)

Ref. 2
Clase Descripcion Modulo relativo
H . Elevado > 500
M Medio 200 a 500
L Bajo <200

Los valores de resistencia a compresidn uniaxial y del médulo de deformabilidad se presentan
en escala logaritmica para abarcar una amplia gama de valores de roca. El modulo relativo se
deduce de la posicion respectc de las lineas diagonales, la zona central esta delimitada por una
linea superior con moédulo relative de 500:1 y una linea inferior correspondiente al modulo de
200:1, esta zona se designa con la letra M o zona de modulo relativo medio. Las rocas que
poseen una estructura compacta y poca o ninguna anisotropia suelen entrar dentro de esta

categoria.

En la figura 6 se muestra una aplicacion de la clasificacion de roca intacta (Deere, 1968)

4 8 3 12 (b0

E D C 8 A
Rasistancic Resist | Rssist Roslst |Resist
muy baje baja medly ate [ muy olts

2
& tkg fem x10°)
B tbanx 0%

15 m—— 75 % de o puntas
. &t
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Mdédulo de Young

|
75 125 230
Recistencia B comareslén simple T,

Figura 6 Ciasificacién de rocas intactas de la familia del granito, Ref 2



2. Propiedades de los Macizos Rocosos
2.a Resistencia al esfuerzo cortante en discontinuidades

Prueba de corte directo. La resistencia al esfuerzo cortante de las discontinuidades de un
macizo rocoso es una caracteristica mecanica fundamental que deben conocerse para fines de
disefio de estructuras desplantadas en roca. La resistencia al esfuerzo cortante de la roca
intacta es con mucho superior a la que se desarrolla a lo largo de discontinuidades, los
problemas de deslizamientos y deformabilidad basicamente se presentan en las fracturas y sus
rellenos.

Las caracteristicas de resistencia al esfuerzo cortante de tas masas rocosas, particularmente a
lo largo de las discontinuidades pueden ser investigadas in situ por medio de pruebas de corte
directo efectuadas en grandes superficies de roca.

La resistencia al corte de rocas anisotropicas se debe determinar a lo largo de varios planos y
direcciones con el objeto de tener informacién completa para el disefic. Las pruebas efectuadas
sobre una misma discontinuidad del macizo rocoso se deben realizar a diferentes cargas
normales para tener una estimacion de su angulo de friccién interna y de cohesion.

Las pruebas de corte directo a gran escala se realizan dentro de galerias donde las paredes
sirven como puntos de reaccion de los equipos hidraulicos.

lLas muestras que pueden tener tamafio variable entre 40 x 40 cm hasta 70 x 70 cm son
excavadas y encapsuladas en concreto para mantenerlas inalteradas. Se deja libre unicamente
la superficie que sera sometida a corte, el concreto permite tener superficies planas para la
correcta aplicacion de las cargas y apoyo de los gatos hidraulicos.

Figura 7 Equipo de prueba de corte directo



Durante la prueba, el esfuerzo normal permanece constante mientras que el tangencial se
incrementa Los desplazamientos normal y tangencial se registran conforme el esfuerzo
tangencial se aplica. El desplazamiento tangencial total que se alcanza en la prueba depende
del tamano del bloque, generalmente se limita a un 5 % de la longitud de este, procurando que
se haya alcanzado el valor del esfuerzo residual de la superficie.

La resistencia maxima al corte esta definida por la ecuacion:
T= 0 tandp, + ¢

Donde-
7 es el esfuerzo resistente al corte
o es el esfuerzo normal al plano ensayado
D €5 el angulo de friccion maximo
¢ es la cohesion

Cuando los desplazamientos tangenciales durante la prueba son grandes, se obtiene la
resistencia residual del piano, donde la resistencia por cohesion del material ha desaparecido
totalmente, entonces la ecuacién de resistencia adquiere la forma siguiente:

Tres = © tAR res

Donde:
Tes €5 €] esfuerzo resistente al corte residual
o es el esfuerzo normal al plano ensavado
dma €5 el angulo de friccion residual

La influencia mas importante de la presencia de agua en la discontinuidad es la reduccién
del esfuerzo cortante debido a la reduccion del esfuerzo normal, entonces ia ecuacion
adopta la forma:

T= (G-u)tan ¢z + €

Donde:
1 €5 el esfuerzo resistente al corte
G es el esfuerzo normal al plano ensavado
u €s la presion del agua en la discontinuidad
bman €5 €l angulo de friccion maximo
¢ es la cohesion

- Dos aspectos que influyen notablemente ia resistencia al corte es la rugosidad de la superficie
del plano y la presencia de relleno. Para considerar el primer término en la resistencia al corte
en la ecuacion se incluye el angulo 1 correspondiente a la inclinacién de la rugosidad en la
superficie de deslizamiento:

=0 tan (¢ +1i)

El valor de i puede determinarse por procedimiento de campo fotografico o bién, por medio de
topografia de la superficie de deslizamiento.
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Fig 8 Deslizamiento sobre un plano rugeso con esfuerze normal bajo. El valordeies la
pendienie de la estria.
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Fig. 9 Deslizamiento sobre un plano rugoso con esfuerzo noermal  alto.

En el caso de discontinuidades con relleno de espesor considerable, se supone que la
resistencia al corte de la discontinuidad depende de la resistencia del propio material que forma
el relleno. La determinacion de esta resistencia se puede realizar por medio de pruebas de corte
directo como se describid antes o bien, si el material es arcilloso y puede ser recuperado en

muestras inalteradas, por medio de pruebas triaxiales en el laboratorio.

Sin embargo, este ultimo procedimiento no es recomendable ya que la resistencia que se
obtiene no corresponde a la direccién del plano de corte y los valores obtenidos con frecuencia

son mayores.

En la Tabla 4 se anotan algunos valores dei angulo de friccion de materiales de relleno de

fallas.



Tabla 4 ANGULO DE FRICCION INTERNA DE RELLENOS DE FALLA, OBTENIDOS DE
PRUEBAS DE CORTE DIRECTO, Ref.5

-

Material Angulo de friccion
Salvanda de arcilla ‘ 10-20
Calcita en zona de falla 20 -27
Lutita con material de falla 14 - 22
Brecha dura 22 -30
Roca compacta . 40
Relleno dure de roca 38

En el ANEXO A se presentan varias tablas con datos obtenidos por diversos investigadores.

Aungue de una muestra solo se puede determinar una resistencia maxima, es posibie obtener
varios valores de resistencia residual a diferentes esfuerzos normales usando el mismo
especimen.

El numero de determinaciones requeridas esta influido por la incidencia de las discontinuidades.
Como es raro que un problema de estabilidad esté predeterminado por una sola discontinuidad
o plano de falla se requieren varias determinaciones para asegurar las variaciones en la
resistencia de las distintas familias de discontinuidades. A veces, sin embargo, unicamente es
necesario conocer el comportamiento de las. superficies mas débiles de una familia de fracturas
del macizo rocoso.

Las pruebas de resistencia al esfuerzo cortante se pueden realizar aplicando la carga tangencial.
paralela al plano de falla o bien, inclinada respecto al plano de falla.

Prueba de torsion. El método de la prueba de corte por torsion, consiste en la aplicacidén de un
torque a un prisma de roca cilindrico que se ha aislado del resto del macizo rocoso por medio
de una broca de diamante. El nucleo asi preparado se mantiene unido en su base al resto de la
masa. El nucleo se sujeta al equipo de prueba y se le aplica torsidén. El angulo de torsion y la
carga aplicada en la falla se registran. La prueba da informacién de la cohesion, resistencia
maxima al corte y residual de la superficie ensayada.

2.b Deformabilidad

La deformabilidad es uno de los parametros mas importantes que rigen el comportamiento de
los macizos rocosos. Se expresa como un médulo gue correlaciona el esfuerzo aplicado al
terreno y la deformacion resultante

Los macizos rocosos en donde el fracturamiento esta presente casi siempre, no se comportan
en forma elastica ante la accién de un esfuerzo. Generaimente, se producen deformaciones no
recuperables o permanentes, debido a esto el término elastico no es aplicable para describir su
comportamiento, por lo que se ha optado mejor por el de module de deformacion.

Definicion de Modulo de elasticidad o de Young: Es la relacidon del esfuerzo y su
correspondiente deformacion unitaria de un material abajo de su limite de proporcionalidad.




Definicidon de Médulo de Deformacion: Es la relacidn de! esfuerzo y su correspondiente
deformacion unitaria durante la aplicacion de una carga sobre un macizo rocosg, incluyendo su
comportamiento elastico e inelastico.

Ya que los macizos rocosos son medios discontinuos debido a la presencia de fallas, fracturas,
planos de estratificacién, cavidades naturales y oros defectos estructurales, es necesario
realizar pruebas in situ que involucren el mayor volumen de roca que sea posible para obtener
datos representativos del terreno.

Las pruebas realizadas en el laboratorio en roca intacta generalmente dan datos que
dificimente pueden ser utilizados para predecir el comportamiento de la masa de roca, por que
los nucleos extraidos durante las exploraciones carecen de los defectos mayores existentes en
el terreno.

En la ingenieria practica, el médulo de deformabilidad se utiliza para calcular y disefar las
deformaciones en tuneles y lumbreras, en loa analisis de esfuerzos y deformaciones de las
cimentaciones de presas rigidas, para el disefio de anclajes en roca y otras aplicaciones

La deformabilidad de la roca in situ se puede determinar usando métodos de tipo estatico y
dinamico, por lo que se pueden obtener dos tipos de mddulos: el estatico de deformacion Eg y
el dinamico Ep,

Métodos Estaticos

Pruebas de placa flexible y rigida

Pruebas en barrenos ’ v
Pruebas en galerias

Pruebas con gato plano.

Métodos Dinamicos:
Refraccidn sismica y microsismica
Metodo sismico aplicando técnicas:
Cross-hole
Down-hole
Up-hole

Los métodos estaticos producen en el terreno mayor deformacion que los dinamicos, debido a
que los esfuerzos transmitidos son mayores, esto da como resultado, que los médulos de
deformabilidad obtenidos, sean numéricamente menores que los obtenidos por métodos
dinamicos, sin embargo, mediante estos Ultimos es posible involucrar un volumen de terreno
mayor que con |os métodos estaticos.

Se ha observado que la relacién entre los mddulos de deformabilidad obtenidos por métodos
dinamicos y estaticos, varia entre 0.85 y 3, de acuerdo con los datos de un buen numero de
pruebas realizadas en el mundo. Obvnamente esta variacion tan grande obedece no sélo a la
diversidad de los macizos rocosos ensayados, sino también al voiumen de roca involucrado en
la prueba.

Ep = (0.85 a 3) Ex



La deformabilidad de los macizos rocosos depende de las caracteristicas de las failas y
fracturas geologicas mayores que contienen, de las caracteristicas de sus rellenos, de su
espesor y de su posicion en el espacio respecto a la direccion de la carga aplicada. El efecto de
escala que se observa en la roca ensayada en el laboratorio se intensifica en la masa rocosa.
Es importante entonces la eleccion del tipo de prueba para determinar la deformabilidad del
terreno, sobre todo para procurar involucrar el volumen del terreno que de resultados
representativos.

Las curvas esfuerzo - deformacién que se muestran en la figura 10, obtenidas por medio de
pruebas de placa son los casos representativos del comportamiento del terreno.
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Figura 10 Curvas esfuerzo - deformacién

La Fig. 10a representa el cierre progresivo de las fisuras del macize rocoso al aumentar el
esfuerzo, la curva ascendente de carga es concava hacia la izquierda mostrando la reduccién
de la deformacion en la zona de mayor esfuerzo. La curva descendente de descarga
generalmente deja un valor de deformacion no recuperable.

En la figura 10b ta curva representa una roca con arcilla 0 material blando con pocos solidos,
los cuales se trituran al incrementarse el esfuerzo. )

La curva en la figura 10c representa un material que contiene arcillas y sélidos que toman carga
temporalmente y posteriormente se trituran

La figura 10d representa el comportamiento de una roca practicamente inalterada o con muy
pocas fisuras, elastica, la deformacion no recuperable es muy pequena.

Algunos aspectos importantes de las rocas con relacion a su deformabilidad son los siguientes:

a) Cuando los sistemas de fracturamiento contienen arcilla como relleno o bien otro tipo de
material blando, como pueden ser las capas delgadas de lutitas, se observa cierto grado de
fluencia plastica o creep. La fluencia plastica representa una respuesta compleja de la
relacidén esfuerzo - deformacién, como un movimiento de la roca dependiente del tiempo



bajo una carga constante; en otras palabras es un fenémeno mecanico en donde la
deformacién se incrementa como una funcion del tiempo bajo un esfuerzo constante.

.
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Figura 11 Curva general para la fluencia plastica (creep)

En la figura 11 se muestra una curva idealizada deformacion - tiempo, de un cuerpo bajo carga
constante.

Se pueden distinguir cuatro etapas principales de deformacion’

1) Deformacidn elastica instantanea debido a ia carga instantanea. -

2) Fluencia primaria zona 1 con un rapido incremento de |la deformacién pero
desacelerandose paulatinamente.

3) Fluencia secundana Zona 2 Ia deformacion es menor pero con una variacion
constante.

4) Fluencia terciaria zona 3 acelerandose la deformacion hasta llegar a la falla.

El flujo plastico en las rocas se representa a menudo con una curva idealizada como la
mostrada antes, sin embargo, su comportamiento real no es muy semejante.

En las figuras 12a y b, se muestra la influencia que tiene el incremento de Ia temperatura y el
esfuerzo confinante en las curvas de deformacion - tiempo. Al aumentar ambos factores, Ia
velocidad de deformacion aumenta.
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Figura 12 Influencia de la temperatura y el esfuerzo confinante en la
deformacion plastica de la roca

Hay varias teorias para explicar el flujo plastico en las rocas, se piensa que el flujo puede ocurrir
unicamente bajo altos esfuerzo tectonicos y ciertas condiciones de temperatura o posibiemente
bajo condiciones de carga dinamicas. En niveles bajos de esfuerzo y temperatura, el
mecanismo de fluencia primaria parece estar influido por un deslizamiento a lo largo de los
planos de debilidad preexistentes en la roca y por fracturamiento fragil y agrietamiento dentro de
material. El microfisuramiento y agrietamiento de la roca producide por la fluencia puede ocurrir
debido a la susceptibilidad de esta y de ofros materiales a fallar por fatiga, cuando estan
sometidos a cargas ciclicas a bajos niveles de esfuerzos.

El mecanismo de ruptura por fluencia plastica puede comprenderse mejor por medic de las
investigaciones realizadas por microsismica las cuales indican gue existe un periodo de
movimiento acelerado que precede a la falla en las rocas in situ. Esto demuestra que hay una
etapa terciana de fluencia que es de mucho mayor duraciéon que lo que demuestran los estudios
realizados en laboratorio. Los periodos de perturbacion microsismica varian desde unas horas
para el desprendimiento de rocas de algunas toneladas, hasta varias semanas para masas
rocosas como el pilar de una mina.

b) En pruebas de deformabilidad al aumentar la presion de contacto entre un ciclo y otro el
mdoduio de deformabilidad aumenta indicando la compactacion de la roca debido al cierre de
las fisuras y trituracion de las particulas sélidas. Las deformaciones en la curva de descarga
se recuperan mas en comparacién con los anteriores ciclos.

c) Las rocas muy compactas presentan histéresis muy baja.

Métodos Estaticos

Pruebas de Placa. Existen dos tipos de placa que pueden utllizarse para determinar la
deformabilidad de una masa de roca, placa rigiday placa flexible.

En la prueba de placa rigida se emplea una placa de acero de aproximadamente 30 a 50 cm
de didmetro a la cual se aplica una carga, mediante gatos hidraulicos para inducir



deformaciones al terreno. Esta placa permite medir solo las deformaciones que se generan en
la superficie de apoyo y también en la superficie del terreno lateraimente a la placa.
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Figura 13 Placa rigida

Para una placa infinitamente rigida y considerando al medio rocoso homogéneo, isétropo y
elastico, las ecuaciones que permiten calcular el médulo de deformabilidad estatico son:

Ee="P (1-p?)/ (28a), parar < a

Eg=P {(1-p2) / (bma)} ( arc sen a/r), parar > a
L
Donde: P es la carga aplicada
a es el radio de'la placa
& desplazamiento producido por la carga
L es la relacion de Poisson
r es la distancia al punto donde se mide el desplazamiento

) ' K

:
o

El reducido tamario de la placa rigida permite aplicar mayores presiones al terreno, sin embargo
el volumen que se ve afectado por los esfuerzos es muy reducido por lo que los resultados son
relativamente representativos de una masa rocosa.

La prueba de placa flexible, figura 14, aungue solo permite aplicar presiones de contacto bajas,
involucra un volumen mayor de roca. Ademas, esta prueba es de tipo anular y ello permite
medir los desplazamientos medidos al centro de la placa, y da la oportunidad de conocer los
valores maximos generados por la carga en la zona de influencia de ios esfuerzos.

En la prueba se emplean micrémetros colocados al centro de la placa a una profundidad que
varia desde la superficie hasta 3 veces el diametro de la placa.
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Figura 14 Prueba de placa flexible

El médulo de deformabilidad se calcuta por medio de la ecuacion:
Ee=q/ (8,7 (a2 -a){[(1 + W 2 [(a” +7) - (a7 + ) T2+ [201 - 1Y)

[(822+22) 112-(21]2‘5'22) li2]}

Donde :
a, es ¢l radio interior de la placa
a, es el radio exterior de la placa
d es el desplazamiento producido por {a carga medido al centro de la placa
u es la relacion de Poisson
z es la profundidad del punto de medicion

La seleccion de uno u otro tipo de prueba depende del espaciamiento entre las
discontinuidades, del espesor de aiteracién de Ia roca y de la heterogeneidad del medio. El sitio
donde se realicen los ensayos debera ser representativo del material sobre el que quedara
apoyada la estructura.

Las pruebas se pueden realizar en superficie o bien en galerias de exploracién lo cual permite
realizar varios ensayes de placa a diferentes profundidades y con ello determinar la variacion
del médulo de deformabiiidad con la profundidad.

Pruebas en Barrenos. Las pruebas se realizan utilizando un gato hidraulico que se introduce
en el barreno, el cual permite evaluar la deformabilidad de la masa rocosa a diferentes
profundidades sin que se requiera la excavacion de galerias de acceso a esas zonas. Se
aprovechan por |o general los barrenos de exploracion en donde se han recuperado los nucleos
de roca y se permite con ello ubicar ias zonas de mas interés para realizar la prueba.

El equipo esta constituido por un gato con dos placas de acero curvas que se apoyan contra la
pared del barreno en forma diametraimente opuesta’ Las mediciones se realizan por medio de
dos extensémetros eléctricos tipo LVTD que estan instalados dentro del propio gato hidraulico.
La sefal eléctrica es conducida a la superficie por medio de cable y se registra en un puente
tipo Weathstone.



Figura 15 Prueba de deformabilidad en barrenos

La presién hidraulica aplicada al gato se transmite por medio de una manguera de aita presion
que, en la superficie, esta conectada a una bomba hidraulica y a un manémetro.

El médulo de deformabilidad se determina mediante la expresion:
Eg= {Aq/(AU4/d)}  kIf(B, )

Donde:
Aq es la presion aplicada en las paredes de la perforacion
AUy es el desplazamiento diametral de las paredes
d es el diametro de la perforacion .
k es una constante funcién del angulo 3 y de la relacion de Poisson

Con estos equipos existe el riesgo de generar fracturas de tensién en las paredes donde las
zapatas no estan en contacto, las grietas se forman de manera perpendicular a la aplicacién,de
la carga.

Este método tiene la ventaja de que se pueden realizar varias pruebas en un mismo barreno y a
diferentes profundidades y elaborar un estudio estadistico de la variacion del médulo con la
profundidad y tipo de roca ensayado. La principal desventaja es que el volumen de material
involucrado es muy pequeno, ya que la longitud de apoyc de las placas es de menos de 25 ¢cm

Prueba en galerias presurizadas. Este método requiere de aislar una camara dentro de una
galeria colocando tapones de concreto en los extremos, figura 16. En caso de que la roca sea
muy permeable, la camara requerira de un aislamiento o impermeabilizacién de sus paredes, tal
como un recubrimiento de concreto o bien, membranas impermeables flexibles.

La camara se instrumenta colocando micrémetros eléctricos para medir las divergencias o
cambios diametrales, también se pueden instalar extensémetros tipo radial en la roca a
diferentes profundidades.
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Figura 16 Esguema de la prueba en galeria presurizada

La camara se llena de agua y se aplica presion hidraulica registrando simultaneamente las
deformaciones inducidas al terreno.

Para obtener el médulo de deformabilidad del terreno se emplea la ecuacién:
Ee= (2pr)/ (8¢ )} (1+p)

Donde:
r es el radio interior de la galeria
p es la presion hidraulica aplicada
84 es la deformacion diametral
1 es la relacion de Poisoon

La longitud de la galeria debe ser mayor de 5 veces el didmetro. para reducir los errores provocados por

las restriccliones que imponen los tapones de concreto en los extremos. Se han ensayado. tuneles con
. - . P - i)

diametros de 1.5 m hasta 4.9 m v con una presion maxima de 5 kg/em-.

La ventaja de esta prueba es que involucra un volumen de masa rocosa muy grande y permite
la medicién de |las deformaciones en varias direcciones, poniendo en evidencia su anisotropia.
La principal desventaja es que es una prueba muy costosa.

Métodos Dinamicos

La determinacion de las velocidades sismicas del terrenc es importante porque la velocidad de
las ondas es controlada por la elasticidad y densidad de la roca. El médulo de deformabilidad y
la relacion de Positon se pueden derivar a partir de las velocidades sismicas si la densidad p y
las velocidades V, compresional y V. de cortante se conocen. Se emplean las siguientes
expresiones:

Ep=pV,2 {1+ (1-20)/ (-1}

) Ep=p2 Vs (1+p)



6 Ep=p VI {3(Vp/ Vs ) -4} /(Ve/ Vs ) -1

= (Y (V! Vs -1/ (Vp/ Vs ) -1

El mddulo de deformabilidad dindmico corresponde al moédulo tangente inicial de la curva
esfuerzo deformacién para una carga aplicada en forma instantanea, el cual generalmente es
mas mayor que los modulos obtenidos a partir de pruebas estaticas. La frecuencia y naturaleza
de las discontinuidades en el sitio de estudio, son factores significativos que determinan ia
deformabilidad estéatica del macizo rocoso. Un macizo rocosoc muy fracturado o intempernzado
tendra una velocidad compresional menor gque uno sano. El efecto de las discontinuidades en
una masa rocosa se puede estimar mediante la comparacién de la velocidad de onda in-situ con
la sonica de laboratorio, obtenida a partir de nucleos de roca intacta. La diferencia entre estas
dos velocidades reflgja la influencia de las discontinuidades en ia masa de roca Por ello la
retacion entre la velocidad compresional de campo Vep y la velocidad sdnica de laboratorio Ve
ha sido propues:ta como un indice de calidad de roca.
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Figura 17 Correlacion entre la velocidad relativa y el indice de calidad RQD
Ref. 2

Para masas rocosas de alta calidad, con solo algunas pequefias discontinuidades esta relacion
de velocidades se acerca a la unidad, mientras que los valores inferiores a la unidad se
registran en rocas que cada vez estan mas fracturadas o alteradas.

En la Tabla 5 se presentan valores tipicos de velocidad de onda compresional en varios tipos de
materiales.



TABLA 5 VELOCIDAD SONICA EN SUELOS Y ROCAS, Refs. 1y 2

Material Velocidad (m/s)

Suelo superficial 170 - 500
Arcilla 1000 - 2800
Arcilla arenosa 975-1160
Arcilla arenosa cementada 1160 - 1280
Limo 760
Aluvion 550 - 1000
Aluvion profundo 1100 - 2360
Depdsito glaciar 490 - 1700
Dunas 500

Loess 400 -475
Arena seca 300
Arenisca 2400 - 4000
Lutita 1800 - 3800
Marga 3000 - 4700
Caliza 3000 - 5700
Granito 3000 - 5000
Basalto 4000 - 6000
Dolerita 4000 - 7000
Gabro 4000 - 7000
Marmeol 3500 - 6000

2.c Permeabilidad

En los macizos rocosos la permeabilidad se determina por lo general, empleando los sondeos
de exploracion realizados en el sitio

La permeabilidad esta controlada por el fracturamiento del terreno y por las caracteristicas de
este, en especial por los rellenos. La roca alterada préxima a la superficie da una permeabilidad
menor que la roca mas profunda, cuyas fracturas no estan rellenas. Aunque en general estos
materiales de relleno no evitan la circulacion de agua a través de las fracturas, constituyen la
causa principal de un comportamiento anormal o mnexplicable durante los ensayos. La
expulsion de los matenales de relleno puede ser un problema importante en las presas.

Para determmar la permeabilidad de una masa rocosa, se emplean las pruebas de agua tipo
Lugeon y tipo Lefranc que describen enseguida.

Prueba tipo Lugeon. Se emplean para conocer la permeabilidad de una formacién constituida
por roca compacta fracturada. La unidad de medicion es el Lugeon gue es igual a ia filtracién
de1 litro por minuto por metro de perforacion a ta presion de 10 kg/cm?®. La prueba se realiza
como se indica a continuacion

1 Lugeon = 1 (litro / min / m) a la presion de 10 kg/cm?



Las pruebas de permeabilidad tipo Lugeon se realizan en perforaciones de avance descendente
y en tramos de 5 m de longitud. Una vez alcanzada la profundidad del tramo por probar, se
hace un lavado cuidadosc del pozo empleando el varillaje de perforacion.

La longitud de 5 m es tentativa, ya que puede variar por las condiciones que se encuentren al
perforar, en especial cuando se aprecia péerdida de agua de la perforacion por la presencia de
fallas o fracturas importantes, donde conviene gbtener informacién con mayor detaile

El tramo por ensayar queda aislado por medio de un obturador colocado en la parte superior y
el fondo de la perforacion. Para determinar la presion efectiva que se debe aplicar en cada
tramo ensayado se usa la férmula siguiente:

Hp"—' H] +H2—Hf

En donde.
Hp = carga correspondiente a la presion efectiva de prueba
H, = altura que corresponde a la presion marcada en el manometro
H, = distancia vertical del manometro al obturador
H; = pérdida por friccion en el tubo alimentador desde €l manémetro hasta el
obturador

Cuando no exista nivel freatico se toma H, como carga en kg/cm? para obtener Hp, en caso
contrario se utilizara H, — Hn, donde Hn es la distancia vertical del manémetro al nivel freatico.

En cada tramo se inicia la prueba inyectando agua limpia con incrementos de presion de 1
kg/cm? hasta alcanzar la presién de 10 kg/cm?. Apartir de este valor la presion se va reduciendo
en decrementos de la misma magnitud ’

En cada incremento o decremento de presion se mide el gasto de agua ocurrido, la presion, en
todos los casos, se mantiene el tiempo necesario para que el gasto registrado se estabilice, por
lo general de 10 minutos.

Al terminar la prueba de un tramo se continta con la perforacion del siguiente y se realiza la
prueba de permeabilidad en forma similar.

Los resultados se reportan en graficas Presion(kg/cm?) — Gasto(I/m/min). Se pueden obtener
varios tipos de graficas de acuerdo al comportamiento del terreno durante la prueba, figura 18.
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Figura 18 Graficas Presion — Gasto de absorcién de pruebas tipo Lugeon

Prueba tipo Lefranc. Se efectian en suelos y en rocas muy alteradas o fracturadas. De
acuerdo con la naturaleza del terreno, se pueden programar dos tipos: de flujo constante y de
flujo variable, en los dos casos, las pruebas se realizan a medida que avanza la perforacion.

Las pruebas de flujo constante consisten en determinar la permeabilidad de un tramo de la
perforacién inyectando o bombeando del pozo un caudal constante de agua, determinando la
profundidad a la que se estabiliza el nivel del agua con ese caudal y haciendo varias
observaciones al hacer variar este.

La prueba con inyeccion constante se efectia conforme que avanza la perforacion, es decir,
una vez que la perforacion ha llegado a la profundidad de la parte inferior del tramo por probar.

La prueba se Inicia vertiendo agua dentro de la perforacion, calibrando con una valvula de
control el gasto, hasta que el nivel se estabilice con una carga de 10 m medidos a partir del
centro de la camara filtrante. En ese instante se inicia a contar el tiempo de la prueba, que
generalmente es de 10 minutos, tiempo en el que continuamente se comprueba, por medio de
una sonda eléctrica, que no varie el nivel del agua.

Terminado el tiempo de prueba, se tomara en el medidor el volumen inyectado. Para las
siguientes observaciones se ra disminuyendo el caudal, con lo que los niveles estables iran
bajando y en cada operacion se tomara el tiempo y volumen inyectado.

La prueba con bombeo de gasto constante se efectila en una camara filtrante semejante a la
anterior. La prueba se inicia bombeando agua de la perforacion, calibrando la velocidad de la
bomba hasta que el nivel se estabilice dentro del ademe del pozo, a no mas de 10 m de la
superficie del manto En estas condiciones se inicia a contar el tiempo de la prueba,



generalmente de10 minutos, comprobando periddicamente con la sonda electrica que el nivel
estable no varie.

Terminado el tiempo de observacién, se toma la lectura en et medidor, del volumen bombeado.
Para las siguientes observaciones se ira disminuyendo la aceleracion de la bomba, con lo que
los niveles estables iran subiendo y en cada operacion se tomara el tiempo y el volumen
bombeado.

Las pruebas de flujo variable se dividen en ensayos de ascenso y descenso.

El principio de la prueba con ascenso de la superficie del agua, consiste en ir determinando la
velocidad con que varia el nivel dentro del tubo de ademe, habiendo extraido previamente, una
columna de agua. Durante el tiempo que dure el ensayo no se extrae o agrega mas agua.

La carga que se aplica para ia prueba al extraer el agua de la perforacién, no debe ser mayor
de 10 m contados a partir de la superficie del nivel freatico. La longitud del tramo probado no
debera ser mayor de 5 m o bien que la relacidén entre la longitud del tramo y ei diametro de la
perforacion sea igual 0 mayor de 5.

La prueba de permeabilidad de flujo variable con descenso de la superficie del agua, consiste
en determinar la velocidad con que varia el nivel dentro del tubo de ademe, habiendo vertido
previamente una columna de agua, sin que se agregue o extraiga liquido durante el tiempo que
dure la prueba.

La carga maxima no debe ser mayor de 10 m a partir<del centro de la camara filtrante o del nivel
freatico. La tongitud del tramo probado no debera ser mayor de 5 m o bien que la relacion entre
la longitud del tramo y el diametro de Ia perforacién sea igual o mayor de 5

. o

En la figura 19 se presentan los detalles de la prueba de permeabilidad tipo Lefranc de carga
constante y carga variable con los factores de forma para las condiciones del tramo ensayado.

La permeabilidad k se determina con la ecuacion:
Q=Ck AH.
Donde: C es un coeficiente que caracteriza la geometria del area de infiltracion

Q es el gasto de inyeccion
AH es el valor de la sobre carga
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meter of casing ts d cms.

Casing flush with boundary

betwzen tmpermeable and per- F=2.0d

meable strate. Inside diameter ,

of casing is d oms.

Borehole extended a distance L 20l

bevond the end of the casing. F=

Borehole diameter is D. Loge(ZL/D)
for L > 4D

Borehole extended a distance L

For determination of khi

beyond the end of the casing _ 25l
in a Stratified sotl or rock Fo=
mass with different horizontal Loge( 2m L/D)
and vertical permecbilities. where m = (kh/kv)i- L > 4D
Borehole extended a disvance L
beyond the end of the casing Fo o—2mb
which 1s flush with an imper- Log_ (4L/D)
meable boundary. e

for L > 4D

Fig. 19 Prueba de permeabilidad Lefranc, factores de forma para
Diversas formas del tramo ensayado, Ref. 5



2.d Clasificacion de Macizos Rocosos

Los sistemas de clasificacién de macizos rocosos han evolucionado paulatinamente desde hace
mas de 100 anos y desde sus inicios tuvieron el objetivo de ayudar al disefic empirico de
tuneles, especialmente a determinar el tipo y cantidad de soporte requerido.

En ias dltimas dos decadas se han realizado intentos por extender el uso de las clasificaciones
a otros campos de la ingenieria civil, como las excavaciones a cielo abierto y las cimentaciones,
sin embargo con muy poco éxito.

Las mas recientes clasificaciones de macizos rocosos incluyen a casi todos los componentes de
caracter geoldgico-ingenieril del terreno, sin embargo, cada una de ellas da diferente énfasis a
los parametros que emplea, por ello es recomendable utilizar al menos dos sistemas de
clasificacion para evaluar un mismo sitio.

También, se han desarrollado correlaciones con las propiedades mecanicas de los macizos,
como son su médulo de deformabilidad y resistencia al esfuerzo cortante. Probablemente en
este punto se tengan mejores resultados con el tiempo, conforme se avance en los estudios de
correlacién entre los sistemas y las propiedades del terreno.

Las clasificaciones nunca podran sustituir ias pruebas de campo in-situ ni los procedimientos de
disefio mas elaborados que actualmente se emplean para las obras subterraneas, sin embargo
son de mucha utilidad para la evaluacién preliminar de un sitio, sobre todo durante las etapas
iniciales del proyecto, donde se cuenta con poca informacion de detalle.

A continuacién se presentan dos de las clasificaciones de macizos rocosos mas empleadas en
la actualidad:

- .

Clasificacion de Bieniawski

En 1976 Bieniawski, Z.T. publicé su clasificacién de macizos rocosos llamada Clasificacion
Geomecanica o Sistema RMR ( Rock Mass Rating ). Desde ese afic y hasta 1989 el sistema a
sido continuamente modificado conforme nuevos casos se han anaIISado cambiando ios
valores de los parametros que empiea.

Los parametros son los siguientes:

1. Resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta.
2. Indice de calidad de ia roca, RQD.

3. Espaciamiento de las discontinuidades.

4 Condiciones de las discontinuidades

5. Condiciones del agua en el subsuelo.

6. Orientacidn de las discontinuidades.

El sistema RMR se presenta en la tabla 7 en su versién del afio 1989, en la cual se dan los
valores de cada pardmetro, estos valores se suman para dar la calificacién RMR del macizo
rocoso. Dependiendo del valor numérico RMR se tienen 5 clases que varian desde Roca Muy
Pobre para valores inferiores a 21 hasta un maximo de 100 para la clase Roca Muy Buena.



Clasificacion de Barton

En 1974 Barton et al., del Instituto Geotécnico Noruego publico el sistema de clasificacion de
macizos rocosos para su aplicacién en obras subterraneas denominado Indice de Calidad Q,

{Tunnelling Quality Index).

El valor numérico del indice Q varia en escala logaritmica desde 0.001 hasta un maximo de
1000. El valor de Q depende de los siguientes parametros:

1. Indice de calidad de fa roca, RQD

2. Numero de sistemas de fracturamiento, Jn
3. Rugosidad de las fracturas, Jr

4. Alteracion de las juntas, Ja

5. Condiciones del agua, Jw

6. Estado de esfuerzos, SRF

Q se calcula mediante la siguiente expresion:
Q = (RQD/Jn) x (Jr/Ja) x {(JW/SRF)

La primera relacién (RQD/Jn), representa la estructura de! macizo rocoso, y es una medida muy
burda del tamaric de particula o blogue del que esta formado.

La segunda relacidon (Jr/Ja), representa las caracteristicas de rugosidad: o friccion de las
paredes de las fracturas o de los materiales de relleno. Las mejores condiciones del terreno se
tienen cuando las paredes de las fracturas son rugosas y estan en contacto directo, con poca o
nada de alteracion. Conforme estas condiciones cambian y las fracturas presentan separacion,
poca rugasidad, alteracién y relleno, la resistencia del terreno disminuye y la deformabilidad.
aumenta.

La tercera relacion (JW/SRF), es un factor empirico que describe los esfuerzos activos. Consiste
en dos parametros de esfuerzos: Jw es una medida de la presion del agua que tiene un efecto
adverso en la resistencia de las fracturas debido a la reduccién del esfuerzo normai efectivo vy,
SRF es una medida de los esfuerzos alrededor de una excavacion subterrénea considerando la
competencia o incompetencia de la roca para soportarlos.

La tabla 8 da la clasificacion de los parametros individuales usados para obtener el valor del
indice Q

Las similitudes entre los dos sistemas de clasificacion, RMR y Q, es debido a que usan
parametros idénticos o muy parecidos para calcular el vaior final de la calidad del macizo
rocoso. ‘

Ambos sistemas relacionan a la geologia con la geometria de la masa rocosa, pero de diferente
forma, lo mismo ocurre al considerar las candiciones del agua en el subsuelo. La diferencia mas
grande entre estos dos sistemas es la falta de parametro de esfuerzos en el RMR.

Cuando se emplea cualquiera de estos dos métodos, se puede hacer de dos formas. La
primera, es para evaluar especificamente un macizo rocoso con los parametros empleados en



los métodos de clasificacion y segunda, es para caracterizar cuidadosamente el terreno y
atribuirle, tiempo después, la calificacién a cada parametro.

El segundo método es mas recomendable, puesto que da una total y completa descripcion del
macizo rocoso la cual puede ser facilmente correlacionada o transladada a otro sistema de
clasificacion.

Estimacién del modulo de deformabilidad

El médulo de deformacién de un macizo rocoso es un parametro muy importante que
representa su grado de rigidez debido a los materiales y discontinuidades que lo constituyen

Este pardmetro es dificil y costoso de determinar por medio de pruebas de campo, por ello se
ha desarrollado varios métodos para estimario basados en las clasificaciones de macizos
rocosos.

La primera clasificacidn empleada para estimar el modulo de deformabilidad fue la de Deere et
al. (1967) empleando el indice de calidad de la roca RQD, y que en la actualidad continua
usandose Deere y Deere (1988).

Bieniawski (1978), propuso la siguiente relacién, con base en el analisis de varios casos
historia;

Em=2RMR-100
Serafim y Pereira (1983), basados en el analisis de vaios casos historia en los que se incluyen

cimentaciones de presas, en los que el mddulo de deformabilidad se obtuvo mediante
retroanalisis empleando mediciones de deformacidn, propusieron la siguiente relacion:

Em = 10 (RMR-10)/40
Barton et al. (1980) y (1992), y Grimstad y Barton (1993), propusioeron la siguiente relacion:
Em =25Logq,Q......... Ec. 15

Las curvas definidas por esta ecuaciones se muestran en la figura 20, Hoek (1995), junto con
los casos historia observados por Bieniawski (1978) y Serafim y Pereira (1983).

En esta figura se ve que la ecuacion propuesta por Serafim y Pereira (1983) da un mejor ajuste
a la mayoria de los casos registrados y tiene la ventaja de cubrir un rango mas amplio de
valores de RMR que las otras dos ecuaciones,



Resistencia al esfuerzo cortante

En la tabla 6, correspondiente con la clasificacion de Bieniawski (1989), se proponen valores
para el angulo de friccidon del macizo rocoso, con base en el valor RMR del terreno:

TABLA 6
CLASE RMR Angulo de friccion
| 100 - 81 > 45
il 80 - 61 35°-45
I 60-41 - 25°- 35
[V 40 - 21 15°- 25
Vv < 21 <15

Tunnel Quality Index

00l 004 1.0 40 10 40 100 400
90 t l 1 . 1 1 . | 1 !

80 - Case mstones Em = 1QFF - 1040

0 e Serafim and Pereira (1983)
B Bremawski (1978)
G0 —

50 - Goo.onn

Em=2RMR-100

0

200 e

In situ modulus nfdcl’nrmnlmh Em - GPa

1 I T I [
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Geomechanics Rock Mass Raung RA/R

FIGURA NO. 20 Prediccion del modulo de deformabilidad
a partir de clasificaciones de masas rocosas



TABLA 7 Clasificacion de Bieniawski

A CLASSIFICATION PARAMIZI LRS AND HICIR RATINGS

Parameier

Range of values

Pami-lpad >0 ALPa 4-10 M2 2-4 MPa 1.2 MPa Far thit Jouw range -
Strength [ strengeh index uniaadl compressie
of texl s preferecd
1 mitact reck | Unigsil comp >250 MM 100-250 MPa 50. 100 MDA 25 S0 MPa 5-25 1-5 <l
matenal strehgih MI'a MM | MPg
Ranng 15 . 12 7 4 2 | 0
Dull core Quality RO U100 F T3%-907% 50%-715% 1537 -50% < 287
2 Ranng 0 1, A g 3
Spacing ol Jisgoatinaities >2m 06-2.m L~ 200 N min - - 80-200 mm < &hinm
3 Raung 0 15 in f S

Yery rough sizlaces

Sbghtly rough suraces

Shehtly rough surfaces

Shekensaded surfaces

Soll gnuge >5 mm

Not eantiruons Separation < | mm Scpuration < | mm or thick
Condion nf disconinuities | Na sepanaton Shighily weathered Hephly weathered Geuge < 5 tnin thick or
4 (See E) Unweathered wall tock | walls walls or Scparation > 5 mm
Separanon 1-5 nin Cuntinuous
{onunugus
Rating kit 25 20 e il
jlnﬂnw per 100 None <1t 10.25 25-125 > 115
wnnel length (lhind
Ground {oml water pressy! U < 0102 0205 >05
5 water {{Major prencipat o)
Generg) condiipns Completcly doy Damp L Wel Dnpping Flosang
Ranng 1S 10 ; 7 4 3]

0 RATING ADJUSTMENT HOR DISCONTINMUITY ORIENTATIONS {Sec F)

Sirthe and dip onentaiions Very favnurable Favourable Fair Unlavourable Very Unlavaurabie
Tunngls & e [¢] -2 -5 -t .12
Ratings Foundatrons U 2 -7 18 .28
Slopes a -5 -2% -50
C ROCK MASD CLASSES DILITHMINED FROM TOT AL RA TINGS
Raung 1900} = B LI 6l = a1 4he= 2 <2l
Class numher I 1L 11 v ¥
Les niption Yery pood reck Guood rk Fair ik Puor rnk Yoy ponr rock
D MEANING OF RUCK CLASSLES
Class number | 1t tn v v

Average stand-up unie

2 yredar 15 m span

I year for 10 m span

| week for §movpan

1 hes Tor 2.5 1im span

At mun for T span

Cohesion of rnck inass (hPa) > 4N M¥-100 20%) 1) 1) 200 < 1{X)
Tezetian anple of rack mass tdeg) > 45 15-45 2515 15-25 <15
C GUIDELINES #OR CLASSIICATION G GINCONTINUITY conditinns
Discontinuny length tpersistence) <lm i-3in 3-10m 10-20m > 2km
Rating ) 4 2 ! 13
Separalion {apenure) Nane <{1mm 01-1 Dinin 1-5 mm >5mm
Rasting 6 5 4 1 0
Raughness Very rugh Reuph Shightly rangh Simanlly Shiciensided
Raung I 3 | 0
niiiling (poupe) None Rad tiliing < § mm Hard filling > § mm Soft filhng < 5 mm Seltfilheg > 5 mm
Ratng O 4 2 2
Weathenng Unweathered Shehtly weathered Muodcralels seathered Highly weathered Decoinposed
Raunps ;] 5 3 0
i EFTECTOF DISCOMTINUITY STRIKE ANIY DIP ORIENTA FION [N TUNNELLING®*
Sirtke peependseular to anel 9vis Sinke parallel 1o 1unnet axis
Lrrive with drp 1hp 45 $0° Drive with ip-0ip 20 157 Dhp $5-94° Onp 20 45°

Very favourable

Favourabie

Very favourable

Faur

Drive againsi dip-Dip 45 9°

Drive agaznstdip Dip 20 457

D:p0 10-lerespechive of strihe?

Fare

Unfavourable

Fair

*Some conditions are mutually exclusive, For example, if infilling is present. the roughness of the surface will be over-
shadowed by the influcnce of the gouge In such cases use A4 directly.
**Modified atter Wickham etal (1972)



TABLA 8 Clasificacion de Barton at el.

DESCRIPTION VALLE NOTFS
1. ROCK QUALITY DESIGNATION ROD
A Very poor 0-25 1. ¥ here RQD 15 reported or measured as € [ G (Ginglwding 0).
8. Poor - 25-50 a nonunat vajue of L0 is used to evaluate Q
C Fair 50.75
D Good 75-90 2.RQD intervals of 5,1 100, 95, 90 etc. are sufficiently
E Excellent 90- G accurate
2. JOINT SET NUMBER J
A. Massive, no or few joinis 05-t0
B. One joint set . 2
C. One joint set plus random 3
L Two joint scts 4
E Two joint sets plus random 6
F. Three jotnt sets 9 ! Forintersections use (30 x J)
G. Threz jount sets plus randem 12
H Four or mare joint sets. random, 15 2 For ponials use (2.0 x J,)
heavily jointed. ‘sugar cube’, eic.
J. Crushed rock. earthlike 20
3. JOINT ROUGHNESS NUMBER 4,
a Rock wall contaer
b Ruck wall contact before 10 cm shear
A Discontinuous joints ) 4
B. Rough and irregutar, undulaung 3
C. Smooth undutating 2
D Shekensided undulating 1S I. Add ) 0.f the mean spacing of the relevant jomi set 1.
E. Rough or imrcgular, plsnar 15 greater than 3 m.
F Smooth, planar 10
G Shchenswded, planar H 2 J.=05 can be used tor planar. slickensided joints having
¢. No rock wall cantact when sheared hreanans, provided that the lineations are oriensed for
H. Zones conlaining elay mincrals thick 1.0 mummun strengh
enough to prevent rock wall contact (normnaly
] Sandy, gravely or crushed zone thick 1.0
encugh (o prevent rock wall contact {nominal}
4, JOINT ALTERATION NUMBER 4 $r degrees (appros )
a Reck well contacr
A Tightly healed, hard, non-softerng, 07s I Values of g, the remidual fmicuon anyle,
impermeable filling are miended as an approumaie guide -
B Unultered joint walls, surface starning only 10 25-3% to the mineralogical propeitics of the
C. Shightty aliered joint wulls. non-soflening 20 25.30 alieration producis. it present,
mineral coatings, sandy parncies, clay-free
diamegraied rock. erc
D. Silty-, or sandy-clay coatings. small ctay- 30 20-25
fraction {non-softening)
E. Soltentng or low-tniction ¢lay meneral coatings. 40 B-16

i.e kaolimte, mca, Also chlonte, take,
pypsum and graphite ctc . and small
quantiiies of swelling elay s, (Discontinuous

coatings. -2 mm or less tn thickness)




DESCRIPTION VALUE

NOTES

4, JOINT ALTERATION NUMBER I
b Rock wall contact before [0 cm shear

Qr degrees (approx )

F. Sandy particles, clay-free, disinlegrating 4.0 25-30
roch et
G Strongly over-consohdaled. non-softening 6.0 1624
clay mineral fillings (continuous < 5 mm thick)
H. Medwm or Jow over-consohdation, softening 8.0 12-16
clay imuneral Alhings (cuntinuous < 5 mm thick)
J Swelhing clay filliags, i e. montmorillonite, 80-120 6-12
(continuous < 5 mm thick) Values of J,
depend on percent of swelling clay-size
parucles, and access to water.
e, Norockwall contact when sheared
K Zones or bands of disintegrated or crushed 60
L. rock and ¢lay (see G, H and J for ciay 8.0
M conditions) 8.0-12.0 6-24
N Zones or bands of silty- or sandy-clay, small 50
clay fraction, non-softening
Q. Thick continuous zones or bands of clay 100-13.0
P & R. (see G Hand ] for clay conditions) 60-240
5. JOINT WATER REDUCTION N approx. water
pressure (kgf!cm2)
A Dry excavation or minor inflowee <3 l/m 1.0 < 1.0
Incally
B Medwm inflow or pressure, occasionat 0.66 10-2.5
outwash of jornt fillings o |
C Luarge inflow ar high pressure in compelent 0.5 235-10G | Factors C 10 F are crude estimates, increase
rock with unfilled joints J. f drainage installed. ,
D Large inflow or high pressure 0.33 25.100
E Exceptronatly high inflow or pressure af 02.0.1 > 10 2 Special problems causcd by 1ce formauon are
blusung. decayimg with time not considered
F Excepuonally hiph inflow or pressure 0.1-0.05 > 10
6. STRESS REDUCTION FACTOR SRF
o Weahitesy cones mrersecing excavanon, which may
cutise loosenng of rock mass when tunnel 1s eacavated
A Mutuple occurrences of weakness zones containing clay or 100 1. Reduce these values of SRF by 25-50% if
chemically disintegrated rock, very Joose surrounding rock the relevant shear zones only influence but
any depth) ' do not intersect the excavation.
B. Sinale weakness zones containtng clay. or chemically dis- 50 /
tegrated sock (excavanon depth < 50 m)
C. Single weakness zones containing clay. of chemically dis- 2.5
regrated rock (gxcavation depth > 50 m)
D Multipte shear zones in competent rock {clay free), loose 7.5
surmounding rock {any depth)
E Single shear zone in competent rock (clay free) (deph of 5.0
excavation < 50 m)
F Single shear zone in competent rock (clay freed (depth of 25
excavahon > 50 m)
G Loose open joints, heavily jointed or “sugar cube’, (any depih) 5.0

oy



DESCRIPFTION VALLR NOTES

6. STRESS REDUCTION FACTOR SRy

b Competent ruck, rock siress problems

/o, ad, 2 For strongly amsotropic virgin strese field
H Low stress, near surface > 200 > 13 23 (if mzasured) when 520,/0:<10. reducce G,
] Medium stress 200-10 13-0 66 1.0 10 0.56, and g, 10 0.83, When o/, > 10,
K. High stress, very tight structure 13-5 0.66-0 33 .52 reduce o, and ,to 0 66, and 0 60, where
(usually favourable to stabitnty, may g, = unconhined compressa e strength. and
be unfavourable to wall stability) d, = ensile strength (pownt lead) and g, and
L. Mild rockburst (massive rock) 5-2.5 0233016 5-i0 g are the major and MINor principal stresses
M Heavy rockburst (massive rock) <25 <0 th 10-20 3 Few case records available where depih of
c. Squeezing roch, plasiie flow of incompetent roch crown below surface 1w less than span widih
under influence of igh rock pressure Suggast SRE increase from 2.5 10§ for such
N Mild squeezing rock pressure 5-10 cases (see H).
0. Heavy squeezing rock pressure 10-20

d Swelling rock, chenncal sweliing acuvity depending an prevence of waier
P Muld swelling rock pressure 5-10

R, Heavy swelling rock pressure 10-15

ADDITIONAL NOTES ON THE USE OF THESE TABLES
When muaking estimates of the rock mass Quality {Q). the following guidelines should be lollowed 1in addition 1o the notes histed 11 the ta
bley

1. When borehole core is unavailable, RGD can be eshimated from the number of joints ger unit volume, in which the number ot joints
per melre for each joint set are added A simple relationship can be used to convert this number 10 RQD for the case ol cay-free rock
masscs: RZD = 115-3 3 J, (approx.). where /. = total number of jounts per m' (0 < ROD < 100 for 35 = J, » 4.5)

2 The parameler J, representing the number of joint sets will often be affected by folranon, schistasity, slaty eleavage or bedding et It
streagly developed. these paralle] “joints” should obviousty be counted as a complete joint set Howesero it there are tew “joints” visible, or
il only occasional breaks in the core are due to these features. then it will be more appropriate 10 count them as “random™ jonis when
evaluating J,

3 The parameters J, and J, (representing shear strength) should be relevent to the weaskest sizmhoant goint set or clay filled disconunu-
ity 1 the given sone However, 1f the joint set or disconhinuity with the mimimum value of 242 favourably onented tor stabihity  then a
sccond, less bavourably anented joat et or discontinuity may sometumesy be more sigatticant. and us higher value of L7, should b used
when evaluatng O The value of L/, should in fact relute 1o the surface most likely to allow Lailure W imtiawe

4 When a rock mass contaims clay, the factor 3R7 appropriate to toosening foads shenld be evaluuted In such cases the strength of the
mtact rock s of hitle interest However, when joimung is mimmal and clay s completely absent the strength of the intaet rock nuny become
the wedkest hok, and the stabiliny will then depend on the rabio rock-stressfrock-strength. A sron2ls anisotropic stress Neld s untavoorable
for stabihity and is roughly accounted tor 4x in note 2 1m the table for stresy reducon Macier eyvaluartion

5 The compressive and tensile strengths {6, and 6,) of the tniact rock showld be evaluated in the saturated condition if this 1s apprao-
priate o (he present and tuture in situ condivons A very conservauve estimate of the sieengih should be made tor those rocks that deteno-
rale when exposed to moist or saterated eondibons




ANEXO A

TABLAS CON VALORES DE ANGULO DE FRICCION
Y COHESION PARA DIVERSAS CARACTERISTICAS
DEL TERRENO Y DE DISCONTINUIDADES

Appraisal of Stabiltty Conditions in Rock Slopes 465

Table 16.6 BASIC FRICTION VALUES OF VARIOUS UNWEATHERED ROCKS
OBTAINED FROM FLAT AND RESIDUAL SURFACES

Rock type Motsture Basic friction value Reference
condition ¢ tan ¢

A. Sedimentary Rocks :
Sandstone Dry 26-35 049-0.70 Patton 1966

Sandstone Wet 25-33 0.47-065 Patton 1966
Sandstone Wet 29 0.55 Ripley and Lee 1962
Sandstone Dry 3133 060-065 Krsmanovic 1967
Sandstione Dry 32-34 0.62-0.67 Coulson 1972
Sandstone ” Wet 31-34 060-067 Coulson 1972
Sandstone Wet 33 .. 065 Richards 1973
Shale Wet 27 0.51 Ripley and Lee 1963
Sittstone Wet 31 0.60 Ripley and Lee 1963
Sittstone | Dry 31-33 060-065 Coulson 1972
Siltstone Wet 27-31 0.51-0.60 Coulson 1972
Conglomerate . Dry 35 0.70 Krsmanovic 1967
Chalk Wet 30 0.58 Hutchinson 1972
Limestonc Dry 31-37 0.60-0.75 Coulson 1972
Limestone Wet 27-35  0.51-0.70 “Coulson 1972

B. Igneous Rocks

Basalt Dry 35-38 ¢.70-0.78 Coulson 1972
Basalt Wet 31-36 0.66-0.73 Coulson 1972
Fine-grained granite Dry 31-35 0.60-0.70 Coulson 1972
Fine-grained granite Wet 29-31 0.55--060 Coulson 1972
Coarse-grained granite Dry 31-3s 0.60-0.70 Coulson 1972
Coarse-grained granite Wet 31--33 0.60-0.65 Coulson 1972
Porphyry Dry 3 0.60 Bartor 1971
Porphyry Wet 31 0.60 Barton 1971
Dolerite Dry 36 0.72 Richards 1973
Dolerite Wet 32 062 Richards 1973

C. Meramorphic Rocks

Amphibohte Dry 32 0.62 Wallace et al 1970
Grneisy Dry 26-29 0.48-0.55 Coulson 1972
Gnerss Wet 13-26 0.42-049 Coulson 1972
Slate Dry 25-30 047-0.58 Barten 1971

Slate Drv 30 0.58 Richards 1973
Slate Wet 21 037 Richards 1973

Note This list of data has been compiled mainky from Barton? .

A more general empirical description of peak shear strength has been sug-
gested by Barton®:



Table 9.7 Shear strengths of some talluvial materials {partly afrer Carson and Kirkby, 1972, but with zdditions)

Test type
cell or normgl
- pressure

Material Gravel fraction ¢' (kgf em~?) Reference
Alluvium 0.7 3]1°-aq” T 3.5-2.4 Lowe (1964)
Sdty, sandy gravel - 4s’ T 0-7 Hall and Gordon (1963)
Glacial tl - 3"1‘ . T 0-7 - Insley and Hillis {1965}
Penrhyn Slate (granular) Zero  passing B 5. 72 sieve &n = 47 D 14-8.5 Attewell and Sandford

retamned B.5. 100 sieve ¢ = 40° : (1974a)

passing B.S. 7 sieve $p = 49° D 0.7-8 5 Attewell and Sandford

retained B.S. 14 sieve ;= 39° . (1974a)
Exmoor Slate Q.57 44° D 0-0.2 Carson and Petley (1970)
Shale gnit 04-0.6 43° D 0-02 Carson and Petley (1970)
Fluvial, glacial, lalus, etc. 06-0.8 37° T 0-4 Pellegrino (1965)
Sandy clay (volcanic) 35% sand 38° D - Wallace {1973)

45% sand 29°

Nore, T'= Tniaxial test, D = Durect shear test.

Table 9.8

Shear strengths of some residual sous and weathered rocks (partiy afrer Deere and Patton, 1971 but with additions)

Parent rock

Degree of weathering

Strength parameters
{eohesion in kN m™?)

Tes:

Reference

Grneuss Decemposed (fault zone) ey = 150, 0= 27" Direct shear  Evdokimov and Chiraev
Very decomposed ¢, =400, = 29° on concrete (1966}
Partly decomposed c, =850, ¢= 35°o rock
Unweathered y = 1250, 0= 60 interface
Gneiss Muram (Zone 1B} c, =60, 0= 27: Direct shear Gruner and Gruner (1953}
{micaceous) Decomposed rock ¢, =30,0=37
Schust Partly weathered {Zone 1C) ¢ =50,8=13" ¢ = 15° 50% sat Sowers {1963)
d=70,0=18 ¢ =2"° 100% sat.
consol.
undra:ned
Gramite Weathered (Zone 118} c=0,0 = 26—33: Dircct shear  L.NE.C. (1963)
Partly weathered (11B) c=10, ¢ =27-131] .
Sound (Zone 111) c=1{, ¢ =29-32
Granite Decomposed {fine-grained) ¢ =0,¢" =25-34° Drained Lumb (1962)
Decomposed (coarse- triaxial

gramned) ¢ =0,¢ =36-35
Decomposed (remoulded) ¢ =0, ¢ =22-40°
Keuper Marl Highly weathered c <10, ¢', = 25;3:‘:, & = 18—24: Prained and  Chandler (1969)
Partly weathered L0 ¢ =347, ¢ = 22-29 consol
Unweathered 30,0 =40°, 0, =23-32 triaxial
London Clay Unweathered e =7-33, ¢ =19-23° ¢, =9.5° Direct shear  Bishop (1972)
& =14° Marsland (1972b)
Weathered (brown} ¢ =105° Ringshear  Bishoperal (1971)

d=15¢"=20°

Direct shear

Skempton {1964)

Upper Lias Clay Weathered o =15 ¢ =9° Ring shear Chandler er 2l (1973)
Siltstone Weathered ep = 160, ¢y, =43 §° Tnaxial
Dark shale Weathered ci, =0, ¢'p =126" o Trnaxial Taylor and Spears
Seatearth Weathered cp =173, 9, =39 o Triaxial (1972)

Weathered p =2, 0,731, 61 =12,8;=17.5

Direct shear




TABLE 111

- SHEAR STRENGTH OF FILLED DISCONTINUITIES

Peak strength

[
Residual strength

Rock Deseription T - 3 Tested by
a'kg/em ¢ ¢ 'kg/em ¢
Basalt Clayey basaltic breccia, wide Ruiz,Camargo
variation from clay to basalt 2.4 42 Midea and
content. - Nigblel0?,
Bentonite Bentenite seam in chalk 0.15 7.5 Linkl10
Thin layers 0.9-1.2 ] i2-17
Triaxial tests 0.6-1.0 9-13 Sinclair‘?nd
F-Brogkerl*!
Bentonitic Triaxial tests 0-2 7 )8.5-29 Sinclair and
shale Direct shear tests 0.3 B.5 Brooker!!:
Clays Over-consalidated, slips,
. . 0-1.8 |12-18.5] 0-0.03{10.5-16[ Skempton and
Joints and minor shears Perley!l2
Clay shale Triaxial tests 0.6 32 Sinclair and
Brookerlll
Clay shale Stratification surfaces 0 19-25 Leussink and
Muller-Kirch+
enbauer!l3
Coal measure Clay mylonite seams, 1.0 to o.11- 16 a " - Stimpson and
rocks 2.5¢m thick G.13 1.5) attonlily
Dotomite Altered shale bed, approxi- Pigot and
mately 15 em thick, 0.4 14.5 .22 17 Mackenzie!1?
Diorite, grano-
diorite and Ciay gouge (2% clay, Pl = 17%) 0 26.5 Brawner!t16
porphyry
Granite Clay filled faults 0 - 1.0| 2k - 45 Rochal 05
Weakened with sandy-loam fault 117
filling 0.5 40 MNose
-l Tectonic shear zone, schistose - . Evdokimov and
and broken granites, disinte- 2.42 42 Sapegin+!®
grated rock and gouge.
Greywacke 1-2mm clay in bedding planes 21 Drozd!1?
Limestone émm clay layer 0 13 Krsmanovic
et allzl
1-2em clay fillings 1.0 13-14 Krsmanovic &
<1lmm clay fillings 0.5-2.0 17-21 Pg:lpcwic]21
Limestene, marl } Interbedded Yignite layers 0.8 38 salas and
and lignites Lignite/mar| cantact 1.0 10 Urie1iz?
Limestone Marlaceous joints, Zcm thick 0 25 0 15-24 Bernaix!23
Lignite Layer between lignite and - _ 124
underlying clay 0.14-0.3[15-17.5 Schultze
Montmorillonite 3.6 14 0.8 " Eurenius!?5
clay 8 c¢m seams of bentonite (mont- 126
morillonete) clay in chalk. 0 16-0.2/7.5-13.5 Unde rwood
Schists, guart- [10-15cm thick clay filling 0.3-0.8 32 Serafim and
zites and sili- | Stratification with thin clay [6.1-7.4 i Guerreirol27
ceous schists Stratification with thick clay 3.8 1
Slates Finely laminated and altered 0.5 33 Coates,
R McRorie and
Quartz/kaoiin/ P .
pyrolusite Remoulded triaxial tests 0. 42-0.9|36-38 Stubbins!28
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GEOLOGIA DE TUNELES

Ing. Sergio R. Herrera Castafneda
Iniversidad Nacional Auténoma de México
Facultad de Ingenieria

INTRODUCCION

Un tuinel es ia obra de ingenieria que mas demanda del conocimiento geoldgico del terreno para ser
construida en forma segura, econémica y dentro del programa de tiempo en el que se tiene previsto. A
mayor grado de complejidad geoldgica de! sitio y profundidad a la que se ubique ta obra, mayor es la
incertidumbre en el pronéstico los problemas geoldgicos esperados, por eilo al cantidad de estudios
de campo y el grado de detalle de los mismos debe ser también mayor.

Sin duda alguna, uno de los factores que causa mayor retraso en la construccién e incremento en el
costo de uha obra subterranea es el de las sorpresas geologicas. Estas representanran condiciones
gue no fueron previstas en los programas de construccion y que afectan directamente en el
procedimiento excavacion, de aprovisionamiento de eguipos y de sistemas de soporte o bombeo,
segln sea el ¢caso. .
Los problemas de estabilidad, comportamiento e inclusive la falla de un tunel, ya sea excavade en
suelos o en roca, estaran relacionados con las propiedades mecanicas e hndrauhcas del terreno donde
se redlizara la excavacién.

La falla puede ocurrir por baja resistencia al esfuerzo cortante del terreno el cual esta sometido a un
estado de esfuerzos inducido por la excavacion Esta baja resistencia se puede deber al grado de
alteracion en que se encuentra la roca o a la resistencia propia del depédsito, sobre todo cuando se.
trata de materiales poco consolidados y 6 cementados,

Tambien puede ocurrir la falla por la presencia de discontinuidades como falias o fracturas que al
interseptarse formaran bloques con salida potencial hacia la excavacion, ya sea en forma de cufas o
incluso de bloques gue deslizarén en forma de falla plana Este tipo de falia es mas tipico de tuneles
excavados en roca

Un problema muy frecuente que se presenta durante la excavacion de un tunel el debido al flujo de
agua. Los tunels funcionan como un gran drén dentro de la masa, lo que provoca desde simples
escurrimtentos hasta filtraciones de agua a alta presion gue salen de una falla a varios cientos de litros
por segundo, dificultando el avance y el procedimiento de excavacién inicialmente establecido. La
presencia del agua estd asociada al tipo o tipos litologias que cruzara el tanel y a la estructura en que
estas estan dispuesta, mejor conocida como geclogia estructural del terreno. Cada tipo de roca tiene
estructuras geoldgicas particulares,

Las caracteristicas de las discontinuidades, como su orientacién y persistencia, asi como el grado de
alteracion en ellas o en la roca misma, son factores que rigen la estabilidad del terreno.Para prever y
programar la mejor solucién estos problemas, el conocimiento geolégico del sitio con suficiente detalle
es imprescindible

La construccidn de obras subterraneas requiere de la Ingenieria Geoldgica, disciplina que se
encarga de los aspectos geolédgicos relacionados o aplicados en las obras de ingenieria.

Los estudio de la Ingenieria Geolégica para una obra subterranea se aplican en ias etapas de estudios
preliminares, durante el disefio y finalmente durante la construccién. Por supuesto que el grado de
profundidad, tipo y método de exploracion empleade en cada caso es diferente, dependiendo de Ia
etapa, caracteristicas geométricas del tunel y topografia del sitio.



ASPECTOS GEOLOGICOS DE IMPORTANCIA

LITOLOGIA

Los problemas que se presentan durante la construccién de un tanel depende en gran medida del tipo
de suelo o roca en que se realiza la excavacion. Estos problemas se pueden clasificar en tres clases
principalmente: los producidos por baja resistencia al esfuerzo cortante, los provocados por alta
deformabilidad y los que se generan por alta permeabilidad det terreno cuando la excavacion se
realiza bajo el nivel de aguas fredticas

Cualesguiera de estos problemas pueden estar presentes, ya sea en forma individual o combinados,
dependiendo del tipo de suelo o la litologia o litologias presentes y del grado de fracturamiento del
terreno.

Los suelos se clasifican en dos grandes grupos: residuales y transportados, mientras que las rocas se
clasifican en igneas, sedimentarias y metamarficas.

Rocas igneas intrusivas

Las rocas igneas intrusivas se caracterizan por su textura granular, estructura masiva y composicién
relativamente homogénea. En estado inalterado son esencialmente resistentes y durables, con
suficiente capacidad para soportar cualquier carga que le sea transmitida.

En algunas ocasiones sin embargo, pueden estar fuertemente afectadas por alteracion metedrica o
por atague quimico de fluidos hidrotermales, sobre todo en zonas fracturadas y a profundidad, lo que
ocurre con frecuecia en rocas tales como el granito, la diorita y los gabros. En zonas muy fracturadas
ia roca puede llegar a estar muy alterada al grado de ser un matenal granular constituido por arenay
arcilla.

En las regiones humedas tropicales, los valles formados en granito estan cubiertos por suelos
residuales gue pueden alcanzar profundidades de mas de cuarenta metros de espesor. La roca sana
se encuentra solo a profundidades mayores y el cambio generalmente es transicional, lo que puede
acarrear sorpresas y dificultades durante la excavacion del tunel,

En estos sitios, es necesano determinar la profundidad de intemperismo y las propiedades ingenieriles
de los productos alterados. El producto de la alteracion de las rocas intrusivas tiene un alto contenido
de arcilia. La mineralogia de la arcilla depende de la compaosicion original de la roca. En el caso de los
granitos generalmente la arcilia es de tipo caolinitico, mientras gue en la diorita y el gabro suele ser
montmorillonitico, con caracteristicas expansivas gue pueden inducir alta presion sobre Ios ademes o
revestimiento del tunel.

Los granitos al alterarse producen un matertal arenoso constituido por granos de cuarzo, ortoclasa
alterada y mica empacados en arcilla de baja plasticidad (caolin) y con permeabilidad comparable a la
de una arena de grano medio

Las fracturas en las rocas intrusivas a menudo son bastantes regulares en dos o mas familias que se
interceptan y que poseen fuerte buzamiento. Las juntas de exfoliacion en los granitos, tienden a ser
aproximadamente paralelas a la superficie topografica, siendo un elemento débil en la laderas y en la
estabilidad de emportalamiento del tinel

Es frecuente que las rocas intrusivas en forma de dique, estén alteradas aon a mucha profundidad, a
veces por intempensmo y en otras ocasiones por hidrotermalismo. Esta alteracion se presenta a partir
del contacto con la roca encajonante y alcanza espesores que van desde unes cuantos centimetros
hasta el espesor total del cuerpo igneo. El producto de dicha alteracion generalmente es arcilfa.



Dique de diorita con intenso fracturamiento normal al plano
del intrusivo y contactos alterados a arcilla

Rocas igneas extrusivas.

La edad es el principal factor que influye en las propiedades mecanicas e hidraulicas de las rocas
fgneas extrusivas. Los depdsitos de lavas y rocas piroclasticas mejoran sus propiedades a traves del
tiempo geoldgico debido a la accidén de los procesos de cementacion y compactacion, los cuales van
modificando su textura y estructura originales.

Los depésitos volcanicos de edad geologica reciente han demostrado ser bastante engafosos,

porque presentan propiedades mecanicas y estructurales que no pueden ser generalizadas a todo el

depodsito. A menudo, forman secuencias anisotrépicas muy marcadas, en las cuales las lavas,

piroclastos y flujos de lodo se encuentran intercalados en forma erratica y pueden onginar problemas;
de frentes mixtos durante la excavacién del tunel, deslizamientos en los emportalamientos o bien:
filtraciones Importantes a través de los contactos y capas débiles.

Derrame de riclita con estructura columnar sobreyaciendo a tobas de menor resistencia

Los derrames también pudieron cubrir rios con sus depésitos de grava y arena, denominados
paleocauces, que al quedar sepultados a profundidad pueden ser cortados por la excavacién del tonel



con entrada violenta en forma de fiujo de material suelto, sobre todo si existe agua almacenada en el
deposito de grava - arena, por su mayor permeabilidad.

Durante los periodos prolongados de inactividad volcénica, el intemperismo produce suelos que
después son cubiertos por otros derrames de lava, estos suelos poseen generalmente baja resistencia
al esfuerzo cortante.

Los derrames de lava pueden ser de espesor delgado o bien muy irregulares, Por lo general, tienen
patrones bien desarrollados de diaclasas poligonates de enfriamiento, textura vesicular y también
pueden contener conductos, cavidades y aun cavernas en su interior.

Los derrames de basalio con frecuencia tienen fracturamiento o diaclasas de enfriamiento que
favorecen la entrada de agua pluvial al tunel.

Las rocas piroclasticas presentan una amplia variacidon de resistencia y permeabilidad. Su
comportamiento mucheo depende del grado de cementacién, por ejemplo, las brechas volcanicas
pueden poseer una bhuena resislencia para soportar grandes cargas y también poseer baja
permeabilidad, en contraste las tobas y las cenizas volcanicas invanablemente son de baja
resistencia y a menudo de alta permeabilidad. Las cenizas voicanicas que nunca han estado
saturadas son materiales metaestables y exhiben un decremento importante en su relacién de vacios
cuando se humedecen. Las tobas y cenizas volcanicas con mucha frecuencia estan asociadas a
problemas de deshizamientos de laderas. En especial las tohas de origen basattico por su alto
conterndo de montmorillonita son rocas con un alto potencial de expansion

Las brechas y tobas se depositan formando capas o seudoestratos. En esta estructura
seudoestratificada, los planos son bastante irregulares, su continuidad es dificil de .asegurar.y entre-
una capa y otra, suelen encontrarse suelos fosiles que representan capas débiles y de alta
permeabilidad. Cuando una lava se enfria rapidamente, se produce una roca vitrea, como la
obsidiana, el vidric es un material metaestable y con frecuencia se altera mas rapido que otras rocas.
volcanicas que la cubren, formando paquetes de material débil y erosienable.

Deposito de tobas seudoestratificadas de alta resistencia

Los problemas que presentan las rocas Igneas extrusivas antiguas generalmente estan asociados al
grado de fracturanuento y alteracion metedrica que presentan.

Por lo general la resistencia a la compresion uniaxial en andesitas y riohtas es elevada mayor de 500
kglcm y en algunos basaltos sanos pueden tenerse resistencias hasta de 2000 kg/cm



Rocas sedimentarias

Las rocas sedimentarias gue mas abundan son las de textura clastica y cristalina. AI primer grupo
pertenecen los conglomerados, areniscas, limolitas y lutitas, mientras que al segundo las calizas,
dolomias y de origen evaporitico que contienen cantidades importantes de minerales como el yeso,
halita y calcita.

Con relacién a los conglomerados y areniscas sus propiedades mecanicas dependen de varios
factores como son: cantidad de cementante o matriz gque contienen, porosidad, composicién
mineraiégica de los clastos, grado de compactacion y alteracién de la roca, contenido de agua vy la
edad de la roca. Las rocas recientes poseen menor resistencia mecanica que las antiguas, el tiempo
mejora las propiedades mecanicas de estos depdsitos permitiendo que los procesos de litificacion
como son la compactacion y cementacién actien sobre los sedimentos.

Los problemas gue presentan las rocas areniscas en las obras de ingenieria estan generalmente
asociados a la intensidad de fracturamiento y plegamiento a que fueron sometidas y 2 la presencia de
los planos de estratificacion.

Areniscas en estratos delgados

Con frecuencia las areniscas se encuentran interestratificadas con lutitas, las cuales poseen bhaja
resistencia al esfuerzo cortante y alta deformabilidad.

En rocas areniscas jovenes se puede presentar el fenomeno de tubificacion cuando la cantidad de
cementante y el grado de compactacion son bajos. También, son susceptibles de disgregacion y facil
alteracion metedrica, poseen baja resistencia a la compresidn y son deformables.

La permeabildad en las areniscas y conglomerados es de tipo secundario, esto es, debido al
fracturamiento que poseen La resistencia mecanica de estas rocas varia dependiendo de los factores
anotados con antes hay areniscas y conglomerados recienies con remstencua a la compresién desde
20 a 25 kg/cm? hasta rocas de edad triasica que alcanzan los 1800 kg/cm?.

Las areniscas pueden variar de micaceas finamente laminadas hasta variedades de estratificacion
gruesa. Mas aun, pueden presentar estratificacion cruzada.

Los conglomerados pueden estar constituides por fragmentos de un solo tipo de litologia
{oligomicticos} o por fragmentos de diversas litclogias (polimicticos).



Conglomerado con matriz areno arcillosa

Con excepcion de las variedades arcillosas, |as areniscas y conglomerados antiguos no son de facil
alteracién. El peso volumétrico y especialmente la porosidad, estan influenciados por la cantidad de
cementante o de matriz que ocupa los poros. La resistencia a la compresion depende de su
porosidad, cantidad y tipo de cementante o matriz y de la composicion mineralégica de los granos
individuales. El agua en los poros juega un papel muy significativo en sus caracteristicas de
deformacién asi como en su resistencia a la compresion. La resistencia en seco se puede reducir de
30 a 60% al saturarse la roca.

Con frecuencia las capas de arenisca y lutita estan interestratificadas, los tineles en excavados en
estas secuencias pueden dar problemas por baja resistencia al corte, fisilidad, deformacion 6
expansion, la magnitud de estos problemas depende de las caracteristicas mineraldgicas y de
cementacion de las capas de {utita.

Las areniscas mal cementadas son disgregables y erosionables cuando estan sometidas a filtracidn.
de agua con fuerte gasto y afta presidn, en algunos casos la excavacion se ha visto invadida por un
flujo de lodo proveniente de estas rocas cuando la excavacion se efectla abajo del nivel freatico

Las lutitas y limolitas son rocas constituidas por sedimentos de grano fino, arcillas y limos
respectivamente No hay una clara distincidn entre las lutitas y las Imolitas cuando estan juntas, sin
embargo las lutitas se caracterizan por su laminacion.

Las lutitas pueden contener apreciables cantidades de carbonato de tal forma, que pasan a
clasificarse como |utitas calcareas o bien hasta calizas arcillosas.

Las luttas carbonosas se formarcn lentamente bajo condiciones anaerdbicas y Son ricas en
compuestos de azufre, como la prrita,

La mineralogia de las lutitas esta constituida princtpaimente por cuarzo, arcilla, mica y clornta en primer
termino y feldespatos, calcita, pirita, hematita y limonita en menores cantidades. Ei contenido mineral
influye en las propiedades geotécnicas de la lutita, pero el factor mas importante es la relacion entre el
cuarzo y la arcilla, también el tipo de arcilla dominante. En la fotografia inferior se muestra la roca lutita
con capas de yeso, mineral que aparece con frecuencia intercalado entre los estratos y representa
zonas mas debiles que las mismas lutitas

Las lutitas pueden dividirse en dos grupos: cementadas y compactadas. Las cementadas son
invariablemente mas duras y resistentes que las compactadas, sobre todo cuando el cementante es
carbonato de calcio.

Con bajo grado de compactacién se disgregan completamente después de varios ciclos de secado y
saturacion. El grado de compactacién de la roca depende de su porosidad, relacion de vacios,



densidad, composicién mineral y distribucién del tamafio de los grancs. También influye la forma de
sedimentacion, la carga htostatica maxima a la que estuvo sometida en el pasado, |a historia tecténica
y los efectos diagenéticos.

Lutitas de estratificacién delgada intercaladas con capas de yeso

Las lutitas bien cementadas y no alteradas, presentan menos problemas para la construccion de
tuneles, porque sus propiedades de resistencia y de deformabiiidad son mejores que las
compactadas. Uno de principales problemas de las lutitas es el relacionado con la estabilidad de los
cortes para emportalamiento del tinel durante y después de la construccion.

Es especialmente importante cuando las capas de la formacion rocosa estan inclinadas hama ta
excavacion y cuando las rocas contienen minerales arcillosos expansivos, -

Lutitas alteradas con estratificacion buzando hacia la excavacién



Calizas. Las rocas carbonatadas son aquellas que contienen mas del 50% de minerales carbonatos
entre los cuales predominan la calcita y la dolomia. La greda es un tipo particular de caliza de tipo
blando.

La edad de las calizas influye en sus caracteristicas de resistencia y deformabilidad. La densidad se
incrementa con la edad, mientras que su porosidad se reduce.

Las calizas de estratificacidn gruesa y relativamente libres de cavidades de disolucion o carst, son
excelentes rocas para la construcciéon de obras de ingenieria en general, por otra parte, las calizas de
estratificacién delgada, muy plegadas o con cavernas carticas presentan serios problemas. Cuando
los estratos estan separados por capas de lutita o arcilla y estan inclinados hacia una excavacion, se
produce deslizamientos a través de los planos de Iutita.

Excavacion de un tinel en calizas de estratificacién gruesa. Vertedor presa Zimapan, Hgo.

Las calizas de estratificacién gruesa y masivas con frecuencia presentan fallas y fracturas que han
estado sujetas a distintos grados de disolucion, ésta puede desarroliarse sobre todo en las
intersecciones y convertirse en oquedades y galerias subterraneas de gran tamafio. Por lo general, las
cavidades producidas por disclucién estan interconectadas produciendo al terreno alta permeabilidad.
El tamafio, forma, abundancia y extensién de la carsticidad depende de la estructura geologica y de la
presencia de capas intercaladas impermeables.

Las cavidades individuales pueden estar abiertas, o rellenas de arcilla, limo, arena y grava o una
combinacion de estos materiales. Las cavidades de disolucion dan numerosos problemas durante la
construccidn de tuneles. Cuando la disolucion de las rocas calizas en una regién se encuentra muy
avanzada, se produce una peérdida de capacidad para soportar de las capas suprayacientes,
ocasionando el colapso de la caverna, que se manifiesta como un hundimiento en fa superficie del
terrenc llamado dolina.

La disolucion se produce a partir de ia superficie del terreno, cuando el agua metedrica fluye
descendiendo a través del fracturamiento de la caliza, esto ocurre en periodos de tiempo muy
extensos La carsticidad es un problema importante cuando ya el terreno lo presenta en forma
extensa



Greda. Es una roca especialmente deformable con valores tipicos de maédulo de deformabilidad bajos.
De hecho, puede exhibir deformaciones plasticas con tendencia incipiente al creep antes de Hegar a la
falla.

Las propiedades de deformacion de la greda en el terreno, dependen de su dureza y resistencia, asi

Cavidades de disolucion en rocas calizas. La carsticida se desarrolla principalmente
a lo largo de fallas y fracturas

como del espaciamiento y orientacion de sus discontinuidades. Estos valores por supuesto, también
estan influenciados por la cantidad de intemperismo a la que ha estado sometida. La permeabilidad
depende del grado de fracturamiento, también presenta disolucion, pero en menor intensidad ya que
se trata de una caliza blanda.

Evaporitas. Las evaporitas son rocas constituidas por minerales como la anhidrita, el yeso, calcita,
halita y otros que se acumulan por la precipitacidén de las sales disueltas en el agua por su
evaporacion

La anhidrita, de acuerdo a la clasificacion de resistencia de la roca intacta, se le designa como
resistente, el yeso es moderadamente duro y la sal es moderadamente débil. Las evaporitas
presentan varios grados de deformacion plastica previo a la falla, por ejempilo, la sal presenta su punto
de fluencia aproximadamente a ia décima parte de su resistencia maxima, mientras que la anhidrita
muestra muy poca deformacion plastica.

El yeso es mas soluble en agua que el carbonato de calcio, del orden de 5 veces mayor, por lo que las
cavidades y cavernas se pueden desarrollar a lo largo de capas y estratos gruesos de yeso mas
rapidamente que en las calizas. La expansidn es una propiedad de la anhidrita, este fenémeno se
desarrolla cuando el mineral se hidrata transforméndose en yeso con un incremento en su volumen
del 30 al 60 %, lo que produce muy alta presién de expansion si la roca esta confinada a profundidad,



Margas. El término de margas ha sido asignado a las rocas que contienen de 35 a 65% de carbonatos
y el resto de minerales arcillosos. Las margas muy a menudo estan fisuradas e intemperizadas, el
agua penetra en las fisuras y por ello reduce su resistencia. Cierto tipo de margas muestra un rapido
ablandamiento cuando se exponen a condiciones de humedad.

Margas de estratificacion media, de origen lacustre.

Rocas metamorficas '

Las rocas metamoérficas como las pizarras, filitas y esquistos se caracterizan por su textura con
crientacion preferencial debido a ta foliacién y a la esquistosidad. Los minerales laminares como la
mica y la clorita tienden a segregarse en bandas paralelas o subparalelas que alternan con minerales
granulares, este alineamiento de minerales laminares produce la follacion y ta esquistosidad, tipica de
las rocas metamorficas Por lo general, las rocas metamérficas son de edad antigua y presentan
Intenso fracturamiento y deformacion que reducen sus propiedades mecanicas e incrementan su
permeabilidad

Son rocas especialmente anisotropicas en su resistencia y deformacion debido a la foliacion y

esquistosidad. Tambien son susceptibles de tener una profundidad de alteracién metetrica
importante debido su origen. Los esquistos con frecuencia estan constituidos por clonta, talco y
sericita y son rocas de baja resistencia al esfuerzo cortante y deformables.

Las pizarras presentan fisilidad, que se define como la separacién de la roca en capas a través de la
foliacion, en excavaciones profundas a cielo ablerto o subterraneas, la fisilidad facilita la expansién y
abundamiento del terreno. Las rocas foliadas en general, son impermeables, pero debido al grado de
fracturamiento su permeabilidad puede ser, en algunos casos, bastante alta.

Los gneisses son rocas de composicion cuarzo feldespatica con abundante mica, se caracterizan por
sus bandas gruesas de estos tres minerales, las bandas de mica representan por lo general planos de
baja resistencia.

Como ofras rocas metamorficas suelen estar bastante fracturadas originando alta permeabilidad.
Desde el punto de vista de su resistencia los gneisses son muy parecidos a los granitos, son de alta
resistencia a la compresion y también presentan alteracion metedrica profunda en regiones himedas
tropicales



Las rocas metamorficas de estructura no foliada como la cuarcita, los hornfels y el marmo! en general,

no presentan ningin tipo de problema importante a las obras,

fracturamiento es muy intenso.

excepto cuando el grado de
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(b) Esquisto, mostrando foliacion bien desarrollada
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PRINCIPALES PROBLEMAS GEOLOGICOS EN TUNELES
EXCAVADOS EN ROCA

(1)

TIPO DE ROCA Y CONDICIONES DE ALTERACION

Igneas
Extrusivas
Basalto, Andesita, Riolita, Piroclasticas
Intrusivas
Granito, Granodiorita, Diorita, Gabro

Sedimentarias

Clasticas
Conglomerado
Arenisca
Lutita

Quimicas
Caliza
Dolomita
Marga
Evaporitas

Metamorficas
Foliadas
Pizarra, Filita, Esquisto
Granulares
Cuarcita, Marmol
Bandeadas
Gneisses

Grado de intemperismo

Grado de alteracion hidrotermal a profundidad
Argilitizacion



PRINCIPALES PROBLEMAS GEOLOGICOS EN TUNELES
EXCAVADOS EN ROCA

(2)

ESTRUCTURAS GEOLOGICAS

En rocas extrusivas:
Derrames de lava (basaltos, andesitas y riolitas}
Depositos seudoestratificados en rocas extrusivas
(tobas y brechas intercaladas con derrames)
En rocas intrusivas:
Batolitos
Diques
En rocas sedimentarias:
Estratificacion
Plegamientos
Carsticidad (calizas)
En rocas metamorficas
Foliacidn (pizarras y filitas)
Esquistocidad (esquistos)
Bandeamiento {gneisses)

Fallas y fracturas
Normales
Inversas
Transcurrentes
Diaclasas de enfriamiento
Exfoliacion

CONDICIONES DEL AGUA SUBTERRANEA

Nivel freatico

Niveles colgados

Agua a presidn en fracturas y contactos
Artesianismo

k‘_h



AGUA SUBTERRANEA

La presencia de agua subterrdnea es uno de los principales problemas en la construccién de
tuneles. Esto de inmediato sugiere la necesidad de instalar dispositivos de drenaje en todos los
taneles; y cuando no puede elegir la pendiente del tunel para facilitar el drenaje, tampoco puede
eludirse el problema y el date adicional del bombeo. Si la cantidad de agua es importante,
dificultara cualquier clase de construccion; si la roca es suave y susceptible de ser afectada por el
drenaje, que proviene de ella o que la recorre, serd fundamental el uso de aire comprimido en
todas las operaciones de la construccién. Es de vital importancia contar con informacién tan
precisa como sea posible, acerca de las condiciones probables del agua freatica.

Para atacar este problema, el primer recurso del ingeniero es la inyeccidn de cemento a condicion
de que la cantidad de agua encontrada sea tal que justifique los recursos econdémicos adicionales
que se habran de tener por hacer dicha inyeccion, y a condicion de que se establezca
definitivamente que {a inyeccion de cemento sera efectiva, es decir que se solucionara el problema
de filtracion de agua al tunel, basandose para ello en el conocimiento de la formacién geolégica.

La construccion de un tanel puede cambiar vitaimente el régimen geohidrolégico de un fugar. El
concepto de régimen geohidrolégico comprende, en este caso, la posicion de agua dentro de las
rocas, direccidn y velocidad de su movimiento, y cambios tanto de posicion como de movimiento en
el tiempo con las distintas estaciones del afio. Un tanel actuara pues como un dren.

Las rocas firmes casi sin fisuras, como las igneas vy algunas areniscas, pueden considerarse
impermeables, mientras que las rocas fisuradas representan generalmente depdsitos excelentes
de aguas, tanto estatica como en movimiento.

En algunas rocas como la caliza, el agua puede acumularse en las cavidades formadas por
disolucion. Los pliegues anticlinales, sinclinales y otras estructuras geoldgicas' pueden también
acumular agua. Los tineles perforados por debajo de lagos, rios y otras masas de agua superficial
pueden denvar caudales considerables de ésta.
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El agua puede penetrar de modos diferentes en el tunel. Puede gotear de! techo del tanel, goteo
que puede ser de intensidad variable, convirtiendose a veces en una verdadera lluvia. También el
agua puede penetrar a través de las paredes de la perforacién, en forma de gotas o de corriente
continua.

Asi bajo una fuerte presion, el agua puede irrumpir en forma de chorro en cualquier punto de la
periferia de la perforacion.

Cuando un tanel se perfora en roca impermeable y pasa sobre una acumulacién de agua a gran
presion, la placa de roca impermeable que separa al agua del tunel puede resultar tan delgada que
no ofrezca suficiente resistencia a ta presion. De tal forma el agua rompera hacia arriba y penetrara
en el tunel. En estos casos la construccion de cunetas serd necesaria para drenar el agua
penetrada.

Los tuneles disminuyen el caudal de agua conforme se va avanzando en {a obra, este fendmeno se
debe al agotamiento gradual del agua en el crigen de la corriente, segln progrese ef desague cae
el nivel del agua en el origen, por censiguiente disminuye Ia carga hidraulica. Para la interceptacién
y remocion de agua atraida, se usa un sistema extensivo y costoso de desagle, se construyen
conductos en el piso completo del tinel para que el agua se saque continuamente y se aisla
cuidadosamente el revestimiento del tunel,

Uno de los materiales mas peligrosos de perforar es el que contienen huecos de rocas llenos de
grandes cantidades de agua, cuando la perforacion en este material es inevitable se debe recurrir a
métodos especiales de perforacion. Cuando se construye por abajo de estas cavernas se esperara
una lluvia a través de las grietas y fisuras de fos lados de las paredes, este volumen de agua
entrante dependera de |a altura relativa a la caverna. i

Un tipo de agua almacenada de la forma antes mencionada es el agua carstica, resultado de la
precipitacion y filtracion en los conductos continuos a las cavernas. ‘El'taladrar en estos depésitos
subterraneos, hara que el agua reviente en el tiinel con una presion bastante alta.

Los productos mas perjudiciales para el revestimiento de hormigon de un tunel son las sales
sulfuricas coma el sulfato calcico, sulfato sodico, sulfato de magnesio. Los acidos diluidos, y todos
los anteriores producen reacciones nocivas sobre el calcio del cemento y pueden destruir la caliza
por una accidn de intercambic de bases. Las soluciones de sulfuro de hidrogeno aun cuando sean
débiles, son venenosas para el hombre.

Es de gran importancia pues, el hacer una estimacidn correcta de la influencia del agua en el tunel
gue va a construirse, puesto que influye en la organizacién de la planta de construccién. E| gedlogo
debe de vigilar, con especial atencion, las aguas del tinel que discurran sobre los revestimientos,
asi como el contenido de la sclucion que fluira dentro del tanel para que fa salud de los
trabajadores no se vea afectada.

ESTADO DE ESFUERZOS

Las rocas en la naturaleza, especialmente las que se encuentran bastante profundas, estan
afectadas por el peso de los estratos superiores a ellas y por su propio peso. Debido a estos
factores se desarrolian esfuerzos en la masa rocosa En general los esfuerzos producen
deformaciones y desplazan las particulas individuales de la roca.

Los esfuerzos que existen en un macizo rocoso inalterado estan relacionados con el peso de los
estratos sobreyacentes y con la historia geologica det macizo. Este campo de esfuerzos se altera
por la creacidon de una excavacion subterranea y, en algunos casos, esta alteracién introduce
esfuerzos que son lo suficientemente grandes para exceder la resistencia de la roca.



En estos casos, el debilitamiento de la roca adyacente a los limites de la excavacion puede llevar a
la inestabilidad de ésta, lo que se manifestara por el cerramiento gradual de la excavacion,
derrumbes del techo y desplazamiento de las paredes 0 en casos extremos estallido de roca. Los
estallidos de roca son debilitarnientos explosivos de la roca que se pueden presentar cuando una
roca fragil esta sometida a grandes esfuerzos.

Distribucion de los esfuerzos alrededor de una excavacion

Cuando se realiza una excavacién subterranea en un macizo rocoso, los esfuerzos gue existian
con anterioridad se perturban y se inducen nuevos esfuerzos en la roca en las inmediaciones de la
excavacion. Un método para representar este nuevo campo de esfuerzos es el de las trayectorias
de los esfuerzos principales, que son lineas imaginarias en un cuerpo elastico comprimido a 1o
largo del cual actuan los esfuerzos principales.

Esfuerzos al rededor de una excavacion circular

Dentro de una excavacion circular se producen esfuerzos tates como:

Esfuerzos tangenciales en los limites de excavacidn® los cuales se producen en el techo y piso de
la cavidad y son a tensidn, los esfuerzos en techo y piso son cerc y todos los esfuerzos en la
periferia de la excavacién son de compresion. La premisa que asegura que los Unicos esfuerzos
que pueden existir en los limites de una excavacion son los esfuerzos tangenciales a los limites de
la cavidad resulta cierta para todas formas de excavacién, siempre y cuando no tenga cargas
internas.

Cuando la superficie interna de la excavacion tenga carga de presion de agua, o sufra la reaccion.
de un revestimiento de concreto, o de las cargas aplicadas por fas anclas, habra que tomar en
cuenta todos esos esfuerzos internos al calcular |2 distribucidn de los esfuerzos de la roca que
circundan la cavidad

También se producen esfuerzos alejados de los Imites de la excavacion, esto pasa a medida que
se aumenta la lejania al centro del orificio y los esfuerzos van disminuyendo, el efecto.de
concentracion de esfuerzos del orficio se desvanece con bastante rapidez y la relacidén entre los:
esfuerzos aplicados e inducidos estd muy cerca de uno. Esto significa que, a ésta distancia de los
limites de la excavacion, los esfuerzos en la roca no "ven” la infiuencia de ia cavidad.

Los ejes de simetria tienen gran influencia en una excavacion subterranea. Para una excavacion
simétrica el juego de los esfuerzos se repite en cada uno de los cuatro cuadrantes. En el caso de
un tunel en forma de herradura, las mitades inferor y superior de la excavaciéon no son simétricas,
.pero los lados, izquierdo y derecho si 1o son, luego, el gje vertical es el Unico eje de simetria.

Los esfuerzos son independientes del tamafio de la excavacion, y son independientes del valor
absoluto det radio. Por ejemplo en las paredss de un tunel circutar de 1 metro se introdujeron los
mismos niveles de esfuerzos que en las paredes de un tunel de 10 metros, en Ia misma roca
elastica.

_.Este fenomeno provocd confusién en el pasado, algunos especialistas del disefio de excavaciones
subterraneas han llegado a concluir que en vista de que los esfuerzos inducidos en la roca
. alrededor de una.excavacién son independientes del tamano de la excavacion, la estabilidad de |a
excavacion también era independiente de su tamafo. Esta propuesta fue errébnea ya que aungue
los esfuerzos son idénticos, la estabilidad de una excavacion en un macizo fracturado y fisurado la
controlaria la relacion entre el tamafo de la excavacion y el tamafio de los bloques en el macizo.
En consecuencia, al aumentarse el tamafio de la excavacion en una formacion de roca tipicamente
fisurada no aumentaran los esfuerzos aunque seguramente provocard una disminucidn de la
estabilidad. .

=



- #-HYBRID STRESS ANALYSIS PACKAGE -~ EERSICMARL W MY

. Autoscale

O
lnP

:‘_nlt!r lang
-t
i At ter colr

Tossl Ir

Esfuerzos alrededor de una excavacién tipo portal
(Programa Phases)

Cuando se considera, la influencia que sobre la estabiiidad de una Ooncentrac ejercen los:
esfuerzos en la roca:que la circunda, es importante medir hasta donde se extiende la zona de
fracturas que aparecen Ooncenira de la Uoncentrac. El debilitamiento de una roca dura depende
de la Doncentr de los esfuerzos Ooncentraci mayores y menores que actuan en el punto que se
esta considerando.

La Ooncentracié de esfuerzos depende de la forma y Ooncentraci de {a Ooncentrac, ya™
que se trata de hacer tuneles los cuales tengan una seccién lo mas redondeada posible;-
existen varios tipos de secciones como la seccién portal, de semicirculo y de herradura,”™
tas cuales tienen pocas esquinas, esto es debido a que en las esquinas se genera un
aumento en la Doncentracnon de esfuerzos.

M
Control estructural de Ia establhdad de un tunel



ESTUDIOS GEOLOGICOS PARA TUNELES
Informacion geoldgica que debe obtenerse durante las investigaciones

1.- Caracteristicas de la roca en {a que se efectuara la excavacion
Dureza y mineralogia de la roca
Calidad de la roca (sana o alterada)
Zonas de aiteracion a profundidad
Presencia de paleocauces con relleno de material permeable
Sobre excavaciéon de la seccidn por causas del terreno

2.- Presencia de fallas y fracturamiento intenso
Posicion de las fallas respecto al tanel
Longitud de afallamiento donde se va ha encontrar roca triturada
Calidad del material que constituye la zona de falla

3.- Presencia de agua durante la excavacion
Cantidad y presién
En que puntos a lo largo del tinel se tendra agua
Calidad y temperatura del agua

4.- Posibilidad de desprendimientos grandes o pequenos del techo y paredes
del tanel

En que zonas se tendra esta condicién

De que magnitud se estiman los desprendimientos

Se requerira soporte y de que tipo

5.- Excavaciones para los portales de entrada y salida
Presencia de materiales no consolidados
Longitud donde se tendra roca alterada
Dificultades que se presentaran durante las excavaciones iniciales

6.- En la excavacion profunda del tanel
Presencia de desprendimientos violentos de roca
Presiones en el revestimiento o soporte por expansion de la roca

7.- Presencia de altas temperaturas y gases durante la excavacion

~



ESTUDIOS PRELIMINARES

TOPOGRAFIA

Red de ceontrol superficial
Consideraciones geodésicas
Tolerancia aceptable
Levantamiento planimétrico
Fotogrametria

GEOLOGIA

Etapas de estudio
Estudio Preliminar
Estudio de Detalle
Estudios de Disefo
Estudios de Apoyo a Construccion

Caracterizacion Geologica
Principales problemas geologicos
Litologia
Geologia estructural
Geohidrologia
Meétodos de Exploracion

Clasificaciones Geomecanicas
Terzaghi
Deere - Terzaghi
Barton
Bieniawski
Hoek

METODOS DE EXPLORACION PARA TUNELES

DIRECTOS INDIRECTOS
Etapas de Levantamiento| Pozo acielo | Socavon |Perforacio | Fotogeolo | Métodos | Métodos
investigacion de superficie abierto y es nes gia eléctricos | sismicos
trincheras
Seleccion del X X
eje del tanel
Exploracion X X X X X X
detallada
Construccion X X X X X
Operacion X X X X

Ruiz y Gonzalez, 1999.
X = Método adecuado para la etapa de investigacion




ETAPAS DE ESTUDIO DE UN TUNEL

Estudio Preliminar
Objetivo: reconocer el ambiente geolégico general
Recopilacion y andlisis de informacién existente
Fotointerpretacion y verificaciones de campo
Cartografia con fines morfoldgicos

Estudio de Detalle
Ohjetivo’ Definir la factibilidad del tunel
Estudios de detalle mediante levantamientos de campo y métodos
directos e indirectos para definir:
Tipo de suelos y rocas, grado de alteracion y fracturamiento
Estructuras geoldgicas, fallas, cuerpos intrusivos,
plegamientos, entre otras.
Condiciones del agua en el subsuelo

Estudios de Disefio

Objetivo: Optimizacidn del trazo y para dar informacién para el proyecto de

tratamientos, soporte y método de excavacion.
Se realizan estudios geoldgicos de mayor detalle para objetivos muy.
especificos. Con esta informacitn se llega al disefio definitivo,
tiempo y costo del proyecto

Estudios de Apoyo a Construccion

Objetivo: Llevar el cartografiado geoldgico de detalle para retroalimentar el

modelo geoldgico y prever en algunos casos situaciones no detectadas. También
permite adecuar el procedimiento constructiva, de soporte y tratamientos a zonas
especificas. Con esta informacidn se realiza en trabajo de imputabildad de
sobreexcavaciones.

Por lo general se emplea el levantamiento superficial y métodos geofisicos.

Estudios en la etapa de Operacién

Objetivo: Se realizan cuando el comportamiento del tinel no es satisfactorio

y este comportamiento se relaciona con el terreno o bien con la presencia del agua del
subsuelo.

Por lo general se emplea el levantamiento superficial y métodos geofisicos.



FORMAS DE FALLA DE TUNELES EN ROCA

FALLA POR ESFUERZOS
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ANALISIS DE ESFUERZOS

TIENE POR OBJETO:

Comparar los esfuerzos actuantes (inducidos por la excavacion) con los
esfuerzos resistentes propios de la roca.

Cuando los esfuerzos actuantes superan a los resistentes se produce la

FALLA POR ESFUERZOS, por plastificacion de la roca alrededor de la
excavacion.

METODOLOGIA:
Determinar los esfuerzos inducidos por la excavaciéon
Establecer la ley de resistencia del terreno
Determinar los esfuerzos resistentes de la roca
Determinar la zona de plastificacién (si se produce)

Calcular el refuerzo del terreno para evitar la falla



ESFUERZOS ALREDEDOR DE EXCAVACIONES
(Esfuerzos inducidos)

Los esfuerzos alrededor de una excavacion dependen de:

Magnitud
Profundidad
Peso volumeétrico de la roca

Distribucion
Forma de la excavacion
Relacion de esfuerzos horizontal/vertical
Presencia de discontinuidades y de sus propiedades
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ANALISIS DE ESFUERZOS EN PILARES

TIPO DE PILARES EN ROCA
Continuos
Cuadrados
Rectangulares

Irregulares

CAPACIDAD DE CARGA DEL PILAR
Depende de:
Caracteristicas del terreno (litologia y estructura)
Homogéneo
Estratificado
Fracturado
Propiedades mecanicas de la roca y de sus discontinuidades
Relacion de esbeltez
METODOLOGIA
Determinar los esfuerzos actuantes en el pitar

Determinar la ley de resistencia del pilar

Determinar los esfuerzos resistentes de la roca
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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 cre scid 1o be acted upon by ¢ rock load, wihereas
the tunnel supports in earth tunnels are ected upon by earth pressure The term rock
load indicates the height of the mass of rozk which tends to dro» out of the roof N
no suppor! 12 supplied this mass of rock drops Into the Tunnel Dy Increments
whereby the roof assumes in the course of time the character of an irreguler vault.
Yet this vault mcy remain stable for a long time as demonstraied by the roof of
natural ceves. Fig 14 shows such ¢ vault. It was formed during a few decades by the
dropping of rocks out of the roo! of ¢ tunnel after the roof support had roued cway
On the cther hand, the term earth pressure indicates the pressure excried by o
cohesionless or plasuc matencl onto the tunnel support. Il no supoort 1s instalied, this
maternicl invades the tunnel either rapidiy or slowly end the process continues uniil the
tunnel has diseppecred. The rock load depends on ccoidental details such as the
spacing and the onentanon of the jomts, which may change from po.nt to point,
whereas the earth pressure depends on the average propernes of the mazicriai sur
rounding the tunne!

Earth tunnel conditions in rock tunnels

Wherever the rock 15 chemically intact end no more then moderately jounted, the
roof of the tunnel 1s either self-supoorting or else it requires no more than a tunnel
support capcble of susicining moderate rock load. The sides of the tunnel cre com:
monly sigble. Exceptions to this rule will be mentioned. On the other hand. whereve:
the rock 1s comzietely crushed or decomposed, tymical ecrth wnneling conditions wiil
be encountered. This is no: surpnising, because “earth” is merely the hinci result of rock
disintegratior and chemical rock decomposition. Hence 1l o tunnel crosses a ridge or
spur containing fqult zones and zones of chemiccl alteration, it may consist of rock
iunnel sections separcted from each other by sections in which the methods of earth
wnneiing mus: be used.

Statistically by for the major pari of the footage ol exisiing rock tunneis has been
driven under rock tunneling conditons. However, in some regions o! geotogical dis
turbances the lecc! occurrence of earth tunnel conditicnis 1s probable and in oihers i
is ceriain, In some imporiant tunneis, such as the Mono Crciers Tunnel, ¢ lerge part of
the tunnel hagd to pe consiructed under earth tunneling condinonz. Tunnel hazards aud
excess cost of consiruction are commenly assorcicted with those tunnel secuons in vch
ecrin tunneling conditions prevail. Hence the earth pressure on the earth tunnel sections
reguires gl leasi as murch attention as the rock loed on iypical rock tunnel secnons

Principal types of lcading conditions

In perfectly or almes: periecily intact rock no support 1s required unless popping
15 encountered In stratfied or moderately jointed but otherwise intact rock the tunnel
supporl serves 11s purpose if 1 1s able to sustain @ moderale rock load. In crushed rock
the loading condinons are similar to thosz to be encounicred when mining through
sanc, and n zones o rock decomposition they are similer {o those in tunnels througs
clay. Tunneiing 1hrough ciay may be very easy or very difficult, depending on the
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characte: and degree of compachon of the dday An equolly wide 16nue of condiaons
15 encountered when mimng through decomposed rorh The behovigr ol the worw
types ol decomposed rock are mndicated by the terms squeezing and swelling 1ock

The transion irom sobd rock to ecrth-hke rocii may bLe abrupt o1 gradual Hock
inlermedicie between moderately jomted und crushed rock 1s commonly called biocky
and seamy 1ock. No specific teims are used to: 1ocks mtermediate between mtact anc
compietely decomposed ones The words discolored for the incipent and crumibly fo

the more advanced stcges would be approphiale

In the following articles only the most common types of loudinu conditions will be
considered, starting with those in intacl rock and ending with those in squeeziy and
swelling rock. The descripbon of the loading conditions will be preceded by a discussion
of the state of siress in rock prior to tuunehng, beccuse this state has ¢ decisive
influence on the reactions of the rocks on the tunneling operations.

STATE OF STRESS IN ROCK PRIOR TO TUNNELING

The locd on tunnel supports depends more or less on the state of siress i1n the rock
prior to tunnel construcuon. In this connection distinction must be made between
vertical loads and horizontal pressures. The vertical load on o honzontal secuon
through @ mass of rock 1s equal to the weight of the rock localed above tlus section
The honzontal unit pressure at the elevation of such a section may range beiween wide
limits {n accordance with practice prevailing ameng tunnel men veruca! loads will be
expressed by the thickness H in feet of rock. The vertica! load in pounds per sq {1 is
equc! to H times the unit weight, w, in pounds per cu. ii. of the rock, or Hw. The
umit weight of the rock can be determined by ¢ sample tesl. It ranges-between, 165
and 180 lbs per cubic fool. On the other hand the horizontal pressures p, will be
expressed in pounds per sg. ft.

The rano between the horizontal pressure, p,. and vertical load Hw 11 ¢ mass of
-rock depends pnmarily on the geological history of the rack. In an undisturbed mass of
rock, tire honizental umit pressure at any qiven point is likeiy to be considerably smaller
then the verticel load at the same point. in c folded mass of rock, the horizontal pressure
depends on whether the horizontal forces which produced the tolding have already
discppeared or whether they are still active, 1f they have disappeared, the honzontal
pressures may be as low as 1 an undisturbed mass of rock. On the other hand, il
the horizorial forces are still active, the horizonial pressure at any depth can be close
10 the compressive strength of the rock, Since we have no relicble means for deter-
mining the stote of stress in the intenor of ¢ meass of rock, the existence of heavy
konzonte! pressure can only be inierred irom its wvisible manifestctions, such as
popping rock ot a moderate depth below the suriace -

TUNNELS THROUGH INTACT ROCK

Stresses at tunnel walis

By theory it has been shown that the eliect ol excavating @ tunnel through intact
rock on the state of stress in the rock rapidly decreases with increasing distance from
the tunne] walls At the walls the normal siress at right angles to the wall (rad:al stress)
1s zero and the normal stress acuing 1n a circumferential direction (circumierential stress)
is roughly equal to twice the stress which acted at the same point pnio:r to tunneling.
_With 1ncreasing distance {from the tunnel walls the radial stress increcses. the circum-
ferenticl stress decreases and at ¢ distance equal to about the diameter of the tunnel,
the state of stress in the rock is practically unaliered.
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A: the walls the state of siress i the rock 1s stmular to that in an unconfined rock
specunen subject to axsal compression in ¢ tesiing machine. The rock does not fail in
the tunnel until the circumierential strass becomes equal to the unconfined compressive
sirength of the rock. In rocks which are no! ccted upon by horizontal iorces, such as
those which lified up the mountain cheains, the circumierential stress does not exceed
cboul twice the overburden pressure On geccouni of this conditton and the grect
sirength of intact rocks, failure by crushing would no! occur 1n porous sandstone a!
less than about 5000 fi. The critical depth increcses with the increasing

a depth of
rock and reaches more than 33.000 ii. for granite and other igneous rocks.

sirength of

Popping in tunnels through inlact rock
The term pepping rock refers to rock formations from which thin slabs of rock are
suddenly deicched after the rock has been exposed in o 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.

Popoing has been encountered only in hard and brittle

rocks. it has invariably been found that the detached slcbs

do not fit the surigce {rom which they popped. This fact
| indicates that the rock to which the slab was attached is
| in a state of intensz elastic deformation.

4
Z
z
T
z . . . .
E’\Q 4 i Fig. 15 illustrates popping as observed in a drift during
Rock { i " Drint the construction of the Simplon Tunnel in Switzeriand. The
W . - ~
h 5 shaded areas indicates siabs on the verge of popping off,
4 H ..
“ g;‘ " i whereas the black lines represent the assumed position of
H L .
g? v the cracks which precede the detachment of succeeding
‘I
% 1 slabs.
In some regions the elastic deformations disclosed by

popping cppec: to be due 1o the fact that the hornizontal
pressure which led to the iormation of geologically ydung
mountain chains is still active. However, in other regions

ée

Fig. 15—Popping rock

1t mecy be dus to still unknown causes.

Whatever the underlying physical causes may bz, tunnels in popping rock require
both temporary and permcnent lining, 1o proiect the workmen from flying rock iragments.

Protection against popping rock

Fig 135 shows that the popping is preceded by an inward bending of the slabs. If
c sufficient counter iorce 1s cpohed ai nghi angles to the slcbs to prevent bending,
the slabs would remain 1~ place and {ail, a! a higher loed, by shear or by crushing.
The pressure required to prevent the inward bending is very small. Therefore, any
tunnel lining which is capable of sustaining an external load of about 400 lbs. per sq.
ft. should sufiice to preven! slab iragments from being thrown into the tunnel. Since
the popping occurs mos: irequentiy at the sides of the tunnel. the lootings of the ribs
should be secured agains: horizontaol displacement.

Commonly the process of popping invoives only o breakage of the rock in the
immediate vicmity of the tunnel wails But if it initiates a progressive general hreakage
of the rock surrounding the tunnel, the tunnel support should be strong encugh to carry
the load of blocky and seamy rock (see below). In any event the hning should be
tightly wedged againsi the walls of the tunnel, or the space 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

Aimost every stratified rock breaks readily aiong bedding plenes. Therefore the
bedding planes constitute a source of mechanical weckness. In schists the cieavage
planes have a similar effect. In addition to these innate mechanical delects, every
stratiied rock and every schist contains at leas! two sets of joints onented at approxi-
mately right angles to the planes mentioned beifore. These will be referred to as
transverse joints.

Bridge action in rocks with horizontal layers

If the spacing of the transverse jomnts 1s
greater than the width of the tunnel, the
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Fig. 16 b Bridge action in rocks with widely Fig. 16 ¢ Bridge action in rocks with closely
spaced transverse joints. spaced transverse joints.

rock layers bridge the tunnel hke sohd slabs as shown in Fig. 16 @ and they are sub-
ject to bending under their own weight. lf 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 illusirates the benefits derived from an crch-shaped roof. The
sides of the arch constitute corbeis which reduce very considerably the free span of
the roof slabs.

If the bending stresses in the rock layers cbove the tunnel exceed the strength of
the rack, 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. ]8. Heavy wooden becms, 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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Fig. 17—Tunnel in thin bedded. close
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3‘: Heovy cantilever beams used 1o redure the fies spar o ¢ wooden bridge g
The: gre snmiicr1othe corkeic ot the hounchers in the nunne’ tiinvern Nigl 16 7,
Overbreak and rock load in horizentally stratified rock %
The overhrac): depends on seveirel jactors Foremsst omonz themn zre the jollowing:
. x

Spzcing between the joints.
Shzuenna efiect of blasuine on the roch located bevond the poyline.
D:srance beiween the worlme face and the ront suponon, and

the netwra sun

Lenzn cf ume which elcpses Letween 'hs

por: of the roo! mnd the instellaiion of the qroiicial suppor:

Figs 1%c and b illusirzie the nfluence of the disiance betweel. the weilung {oce
and the suzcorted roo!l or the overbreak in ciosely joinied, herizentelly stratified reck
The smaller 1m:s disionce, the smeller is tha guantitv of rock which 1 likaly o drep out

oi the roo: v-nen the round :s fired.

If Fige 1% a and b are considered in conjuncicr with the nansverce seciion of the
tunnel illus‘rxted in Fig 16c, it will be seen that the rock over the face constitutes
¢ hali dome Wihin the Iimnis of the joint spacing. ‘he roof 15 supported by the rock
chead of the facs end on the sides. Sucteeding rounds remove the Iorward suprpor
from the haif dome so that the rock cbove the roo! 1z carried by bnidge achon or arch
ccuon.

whereupon the roc! assumes the character of thet of ¢ naturel cove. I the reck is

It no roc’ support s construcied, ¢ certain guanty of rock vl dror {rom the roof
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at Qverbreak it unmsupported section s very short. b} Overbreak f unsupported section is long-

composed of fairly thick

¢ strata with few joints, the _1 J—r._ —]_j L 1
roef will be {lat as shown 7 1 T ~7 IT«"L‘I_' 1
in Fig. 14. On the other _Jl A -t 058
hand if the strata are thin J Lr*——[—,-’_ ) IPrc:-I;abli r\_’\!aximum
and weakened by many l L_ l omsupparted)

|
joints a peaked roof will ! J_JJ
be formed as indicated in
Fig. 19 c. Yet the breakage
will rarely if ever con-
tinue after the vertical dis-
tance between the top of
@ seml-circular payline
and the top of the over-
break becomes equal to
0.5B as indicented in Fig.
18 ¢c. This condition deter-
mines the maximum value
which the load on the roof
support can gssume. P

.

Fig. 19
Overbreak in
horizontally
stratified
rock.

|
.'
B ;
|

Nt e

¢} Ultimate overbreak f no support is installed.
»

If the tunnel suppor! is constructed and wedged soon afler blasting, the friction
forces on the sides of the rock fragments occupying the space between rool support
and vault transfer part of the weight of this rock onto the rock located beyond the
sides of the vault. Hence even the ultimate lozd, measured in feet of rock, on an
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adequately constructed and backpacked roof support in closely jointed, honzontally
stratified rock 15 hikely 1o be much smatler than the vaiue 0.5B. On the other hand, i
large empty spaces are left belween the roof support and the roof, blocks will drop out
of the rool. one by one, wheteby the load on the roof support may increase to its
maximum of 0.5 B.

In some rocks the spacing of the joints changes considercbly from place to place.
In such rocks the load on a well-wedged tunnel support may vary between zero and a
maximum somewhat smalier than 0.5B.

Overbreak and rock load in tunnels through vertical strata

In folded masses of rock the dip of the strata may range anywhere between 0°
and 90°, and the sirike may intersect the center line of the tunnel at any angle between
0" and 90 . In the foliowing discussions it is assumed that the center line of the tunnel
is parallei to the sirike 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 joints

\

N

0.25 B

-~ 4’
Supported |a=red

and the supported part of the tunnel, Fig. 20 b. Hence, i the joints are closely spaced,
the amount of overbreak depends to a large extent on the distance between the
working face and the supported roof.

The mass of rock located above the rooi is held merely by the iriction along the
two bedding planes passing through @ and b in Fig. 20 . The roof has to carry the
entire difference between this weight and the total iriction lorces. If these plones were
perfectly even, the load on the roof support could be very important. However, in
nature these surfaces are glways more or less uneven. Heace the load on the roof
rarely exceeds the weight of the rock which has been shattered and loosened by
blasting.

Fig. 20—Tunnel in vertically stratified rock
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There is no evidence that the upper boundary of the loosened rock is located at
an elevation of more than about 0.25 B above the crown of the rcof support, li no large
empty spaces are left between the rock and the roof supporl, no subsequent loosening-
up of the rock located above the roof can take place. On this assumption it seems safe
to assume that the ioad on the crown of the roof support will not exceed 0.25 B 1. of
rock.

Overbreak and rock load in tunnels through inclined strata

Fig. 2] is o section through a tunnel located in the inclined part of a fold whose
axis is parallel to the center line of the tunnel. On account of the stratification the
overbreak tends to produce ¢ peaked roof as shown in Figs. 21 and 22. In Fig. 22,

Fig. 21—Tunnel in rock whose strata are steeply inclined

illustrating the overbreak in o tunnel through gneiss, the righthand side of the roof
coincides with o cleavage plane or plane of foliation and the left-hand ‘side coincides
with joints.

If the bedding or cleavage planes rise at a steep angie to the horizental, a wedge-
shaped body of rock, a e d in Fig. 23, tends to slide into the tunnel and subjects the
post at 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 estimate is based on the
assumption that the rock indicated by the shaded area to the right of ¢ e in Fig. 23 a
has dropped ocut 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. vertical post a ¢ must be able to resist a
horizontal force P, The reaclion Q acts gl an angle g to the normal on the surface of
sliding a 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. 23 b. :
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The angle of friction o depends not only on the nature of the surfaces of contact
at 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 suratified rocks
indicates that 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
streta

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
Overbreak and rock load

One set of joints in massive rocks is commenly parallel to the ground suriace.
Overbreak and rock load conditions in such rocks are similar to those in stratified
rocks. If the joints are oriented at random, absence of a roof support would ultimately
lead to the formation of c vault-shaped roof as shown in Fig. 24 a. Whatever the orien-
tation of the joints, the blocks located between joints below the zone of rock weathering
are so intimately interlocked that they have very little freedom of movement. This is
demonstrated by the fact that the ventical sides of tunnels through such recks rarely
require any lateral support. The roof is the only place in the tunnel where blocks are
likely to become detached.

Owing to gradual adjustments in the state of stress 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 between 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 empty spaces belween support and rock.
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Popping

I the rock 1s in g state of intense elastic delormation, 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 suddeniy 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 f permanently unsupported

Fig. 24—OQver-
reak and
popping in

moderately
“N1"3~<"Y  jointed rocks

TUNNELS IN CRUSHED ROCK

General character of crushed rock

It a competent rock, such as quartzite or quartzitic sandstone, is subject to intense
deformation, for instance by shear in a fault zone, it fractures to such an extent that it
loses the cepecity to form an unsupporied vgult 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 finclly it enters a zone in which the rock
resembles cohesionless sand. Yet, experience shows that even in sand and in
completely crushed but chernically intact rock, the rock load on the roof support does
not exceed a small fraction of the weight of the rock located above the root 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
rhenomenen is 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 bedy of rock which transfers the load will
briefly be referred to as the ground arch.

In order to investigate the cause of arch action 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 delailed description of these tests will be presented in ¢ companion
volume on “Farth Tunneling with Steel Support.” The test results led to the following
conclusions regarding the prerequsites for arch action and the factors which deter-
mine the load eon the roof support in tunnels through crushed rock and cohesionless
sand located 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 higure the ground arch is represented by the shaded area o ¢ d b. The
ground arch has a width B;. While the tunnel is being excavated and the support in-
stalled, the mass of crushed rock or cohesionless sand constituting the ground arch

Surtace

= > o
~
=)
3
A
=S

—P- e ——

Fig. 25—Ground arch

tends to move into the tunnel. This movement is resisted by the f{riction along the
iateral boundaries @ ¢ and b d of this mass. The friction forces transfer the major
part of the weight of the overburden, with he:ght H onto the material located on both
sides of the tunnei c¢nd the roof suppert ccarries only the balance, equivalent to «
height H,.

{b} The thickness D of the ground crch is roughly equal t¢ 1.5 B,. Above the
ground crch the pressure conditions in the rock remcin practically unatfected by the
tunnel operations.
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{e} A very small downwoid movement of the crown of the tunnel suffices
to reduce the rock load on the support of the intrados of the arch to a value H, ..
which 1s very much smaller than the thickness D of the ground arch. If the ciown of
the ground arch is allowed to subside still more, the rock load on the root suppor

increnses and approaches a value H, ... which, however, is also much smaller than D.

{d) After the roof support is installed and tightly backpacked, the rock load in-
creases at a decreasing rate by about fifteen percent from H, to H, .

HI‘““ = I.lSH,, (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
depth H the rock load approaches a value H, which is independent of depth.

(f) The value H, in Fig. 26 increases dpproximately in direct proportion to the
width B, of the ground arch, Fig. 25, everything else being equal. This relation can be

expressed by the equation 0.15 H_

H,=CxB, (2) ", l
wherein C is a constant. The

value of C depends on the de- !
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 . l 15 (B < H.)
mined and the roof suppotl \ B=W1dthlof Tunrel
was being installed. Numeri- M. = Hewght et unne
cal values for C will be pre- I\
sented under the following :
| AN
N

Rockload in feet

45°

|
|
|
N

subhecding. Z

Rock load on roof support in
tunnels through completely
crushed rock or sand above
the water table

, in feet
[}

Fig. 27 is a cross-section
through o tunnel through
chemically intact rock, crushed
to sand, located at great depth
beiow the surface. The lower
boundares of the mass of rock
which tends to move intc the
tunnel (body a b d ¢ in Fig. 25)
rise irom the outer edges of
the bottom of the tunnel at a
slope of about 2 (vertical) on
] (horizonial). Hence the width
B, of the ground arch, Fig. 25,
is roughly equal to

B, = B = H, {3} v % B ol

wherein B is the width and H. Fig. 26—Load-depth relationship on
the height of the tunnel. tunnel in sand

Depth H below the surface
i

Time increase
of rocklcad
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The rock load H, is represented in Fig. 27 by the rectangle e { f; e,. The balance
of the weight of the overburden is carried by the ground arch. The weight of the middle
part ¢ d d; c, is transferred by the ribs of the tunnel support to the floor of the tunnel.
The weight of the outer part acts as a 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 Asprox. B + H,

GIII—'____?' ________ TJT—_———:'1T
f | [
| |
' I

|
I
t Carried by | Carried by Carried b
| wedge aec | roof support wedge b d
i
!

-l

Direction of /
movement during —
excavating\ /
operations, \ . ° -/

i
\

Fig. 27—Loading of tunnel
r B — support in sand

The rock load 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 backpuacked. 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 accurate 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, ., = 0.27 (B 4- H) for yield of 0.0! (B -+ H,) 4

H, 2= 0.60 (B +- Hy) for yield of 0.15(B <- H,) or more {5}
Loose sand H, ., = 0.47 (B + H)) for yield of 0.02 (B + H,) - (B)
H, o= 0.60 (B <- H)) for yield of 0.15{B — H,} or more {5

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
Pu on these sides is roughly equal to

p. = 0.30w (0.5H, + H,} M

in which w is the weight per cu. it. of the sand.

After the tunne] support is installed and backpacked, both the rock load and the
side pressure gradually increase by about 15 percent, regardless of the initial value
of H,.

Experience shows that the roof load in tunnels through crushed rock and sand
above the water 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
satisfies 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 conditions 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 model of the
tunnel roof was flooded. The tunnel roof was perforated and the water which perceolated
through the roof waos continucusly 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 exeris load on the rooi.

Effec! of seepage on bearing capacity of rib footings

If a tunnel through sand is located below the water table, the water percolates
towards the tunnel as shown in Fig. 28 a. Part of the seepage percolates through the
sand in an upward direction and enters the tunnel through the floor. In order 1o inves-
tigate the influence of such a flow on the stability of the floor and its capacity to
sustain the load transferred through the posts onto the footings the experiment illus-
trated by Fig. 28 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, percolated through the sand in an upward direction and left the vessel at b. The
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Fig. 28—Effect of seepage on tunnel floor in rock crushed to sand
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loss of head h associated with the flow of water through the sand was measured by
mecns of ¢ piezometric tube. The rctio i h/H is known as hydraulic gradient.

While the hydrouhie gradient increased from zero towards unity, the struciure of
the sand remcined practically unchanged. However, it was observed that the settlement
ol the weicht w which rested on the sand increcsed perceptibly, indicaung o decrease
of the becring capacity of the sand. As soon as ihe hydroulic gradieni became approx-
imately egual to unity, the sand started to boil and the weight diseppeared in the sand
as jf the sand had turned into a liquid. The exact value of the hydraulic gradient ai
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 water enters a tunnel through the {loor 1s
commenly somewhat smaller then unity. Nevertheless, 1t is imporiant enough to reduce
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the beanng capacity of the sand at the floor to a small fraction of the bearing capacity
of the same sand in o drained state. Hence in tunnels through cohesionless crushed
rock the support of the footings of the ribs s rather difficult. Furthermore the working
{ace 1n c tunnel through such matenal requires tight breasting. Only & smaill part of
the face can be exposed at a ime. Hence, m:ning must be carried out in small pockeis.
In other words, rock tunneling methods must be supplanted by the methods which
are used when tunneling through woterbeanng sand. Fortunately., crushed rock with
such character 1s 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 neilher interconnected nor intimately interlecked. This condiion is
encountered in both closely jointed and badly broken reck. The joints may be narrow
or _wide, empty or lilled with the products of rock weathering. Such a rock has
esseniially the cheracler of o dense sand with very large grains and little or no
cohesion. If the joints are onented at random, the roof load is likely to be associated
with a harizontal pressure on the sides of the tunnel support.

Reletion between rock load, cross-seciion and depth ¢f tunnel

On account of the absence of cross connections and intimate interiocking between
adjoming blocks, the intensity of the load on the roof of the tunnel is determined by
laws smmilar 1o those disclosed by the arching experiments with sand. According to
these laws (see Egs. 4 1o 6), the load H, on the roof support in tunnels at a considerable
depth is mmdependent of depth and increuses in direct propertion to the sum of width
B and height H, of the tunnel. Hence if H,,., is the load on the roof of a tunnel with a
width and height of 10 {t., the corresponding load on the roof of a tunnel with any
width B feet and. any height H, {eet through the same rock is:

H, = Hao o o Fh_ (8)

Empirical values for Huas will be given helow,

Dome action

The arch action described 1n the preceding article takes place when the rock
located above the roof 1s supported only cn two sides. In the immediate vicimity of the
warking face the rock is supported on three sides, by the rock adjoining the two
sides of the tunnel end by the rock adjoining the working face. Hence in this par of
the tunnel the weight of the overburden is carmned not by an arch but by a half dome.
A half dome can carry o heavier load than an arch with the same span. Therefore
in the immediale vicinity of the working face the load on the tunnel support will be
somewhat lower than at greater distances from the face.

The transition from hall-dome to arch is indicated in Fig. 25 a. This figure repre-
sents a vertical section through the center line of a tunnel. The length 1, is the length
of tunne! blasted out per round. Immediately above the working face the overburden
is carried by o half-dome, whereas at a greater distance it is carried by an arch.

Time eflects and the bridge-action period

Experience shows that a mass of blocky or seamy rock does not commonly react
at once to the change ol siress produced by excavating ¢ tunnel. The blast creates an
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unsupported section of roof located between the new face and the last rib of the
tunne}l support. As soon as the notural roof support of this section is removed by
blasting, some blocks drop out of the reof, leaving a small gap in the half-dome. If
the newly exposed roof section is left withou! support, some more blocks drop out
aiter a while, thus widening the gap and comprormusing the stability of the hall-dome
still more. Finally the entirte mass of rock constituting the half-dome drops into the
tunnel and a new hali-dome is formed above the space previously occupied by its
predecessor. The new hali-dome also starts to disintegrate and the process continues
unti] the tunnel section adjoining the working face is filled with rock debris.

The rate ai which the progressive detenoration or raveling of the hall-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
lo between the new working face and the last support. The delays in the process of
deterioralion can be due to o viscous resistance of the jointdilling agains! rapid
silippage along joints or to the progressive failure of interlocks between blocks or 1o
both. Belore the rock falls assume the character of o general breckdown of the hali-
dome, the blocky rock bridges the gap between the working face and the last support.
Hence the lime which elapses between firing the shots and the breakdown of the
equilibrium of the haolf-dome will be designated as bridge-action period 1, of the rock
The value oi t, determines both the inevitable overbreak and the methed for mining
through the rock. The method of mining must be so chosen that the support is installed
before the bridge-action period expires.

Practical impoertance of bridge-action period

Fig. 29 b illustrates the practicel importance of the bridge-action period. In this
figure the abscissas represeni the time and the ordinates the vertical distances H
between the crown of the pay line and the 10p of the overbreak. Time zero corresponds
to the time when the shots were lired and Hv is the height of the overbreak immediately
after the shots were fired. 1f excavation 1s discontinued at that stage and the roof
between the new working face and the end of the supported section of the tunne!l is
left unsupported indehnitely the rozk will drop out of the roof in installments of
increasing magnitude, as indicated by the stepped-up dash line. Between two suc-
cessive rock falls indicated by steps, the roof descends imperceptibly, but it descends.
The bridge action period t. is equal to the time between firing the shot and the time
when the first installment of rock drops out of the roo! without provocation,

Eifect o} back-packing on rock load

Even if an adequale turrnel support is constructed, back packed and wedged in the
treshly excavated seclion before the bridge-action period expires, the rock load on
the roof support will increase for two reasons. First of all, as the working face advances
beyond a given point, the half-dome cction is superseded a! that point by arch action.
Second, backpacking and wedging of the support does not stop the movements of ad-
justment in the rock above ihe roof. Before the roof support was installed and wedged,
all the joints in the rock cbove the roof opened up to some exient. This process is
associated with a slight downward movement of the roof. The initial load on the roof
support 1s equal to the force required to stop the downward movemen! of the lower
boundary of the entire mass of blocks. However, the blocks themselves continue to
change their position. The joints in the rock immediately above the roof become
slightly narrower, whereas those at higher elevations open up. During this process the
load on the roof support increases and it does not become constant until the move-
ments have ceased.
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The totc] mncrease of the load on the roof, and the time which elapses unul the
load hecomes pracucally coastent, depends to o large exten: on the thoroughness with
which the tunnel support 15 back-packed and wedged. I! this 15 done with care, the
uinmate load H, may develop within @ week alter the support was constructed. This

15 indicated by curve €, 1in Nig. 28b The ordinates of this curve represent the load
on the rool. :

On the other hand, if the tunnel support wa- corelessly back-packed and ncde
quately wedged, the imtial load on the suppor: s likely 1o be smaller than that ‘on
the well-wedged support. However, the Joad will increase lor many weeks, as indicated
by curve C: in Fig. 29 b, ond the ultimate load H, .. will be higher than H. . because

the yield of the rock towards the tunnel is assotiated with the progressive disintegration
o! the structure of the rock located within the ground arch.

Effect of span on bridge-action period

The brdge-action penod for o given matenal increcses rapdly with decreasing
distance between supports. Thus for instance a very fine, moist and dense sand can
bridge a spaoce one foot wide for several hours. Yet the same sand would almost
instanianeously drop through o gap between supporis with a width of five feet. The
shortest drstance 1z, to which the spen between the Jast set of rool supporis and the
face can be reduced 1s scmewhat greater than the length 1, of the tunnel sectien which
15 taken ou! by cne round This distance averoges six-tenths of the width of the tunnel
or dniit. It varies considerably with the nature of the rock and seldom exceeds 15 it
Howeve:, in moderately jointed rock it 15 commonly advantogeous to- erect the: roof
support at some dis:iance l: from the working icce. Hence if rock conditions deteriorate
to such ¢ degree that the bridge-action peniod 1, threctens to become shorter than the
duration t of one excavation cycle, the support should be carned closer to the work-
ng face, or, 1f necessary, even tight 1o the face involving 1:=0.

The influence of the brnidge-action pznod on the sequence of operations is
illustratec by Fig 30. This figure shows the duration of the individual cycle. If the
bridge-action period is only shghtly longer than the ume t, for ventilating, imporiant

— Brizze action penod shorter tnan t, imones overbreak
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overbreak 1s inevitable. 1f it is between t, and 1. representing the time to the end of the
support ereclion operalion, excessive overbreak can be avoided with the assisiance of
crown bars or by driving a top heading so that support can be installed before
mucking is complete, or bolh. 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
cemenling material is almost zero. Hence if @ tunnel passes abruptly from fairly sound
rock into such materials, excessive overbreal: at the point of transition is almost inevit-
oble. The following incidents illusirate this statement. The tunnel shown in Fig. 1l
approached a wide seam hlled with sand or completely crushed rock, and water.
As soon as the rock parntition 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 thal about 60 cubic
vards dropped out of the roof, leoving a dome with a height of about 30 feet above the

pay line.

Reof load

No definite boundary can be established between moderately jointed and blocky
and seamy rock. As a consequence the rool 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 {rom one exireme 1o 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 intensity of rock loads on tunnel supports is derived chiefly
from the results of tests which were carried out in various railrood tunnels in the
eastern Alps. In these tests wooden blocks with known strength were inserted between
the individual members of timber sets and the load H|, or the timbering was estimatéd_
from the visible manifestations of the progressive tailure of the blocks. On the basis
of the results of such observations the following conclusions have been reached
regarding the values of H,,, for the rock loads on tunnel supports in moderately and
very biocky rock. In wet tunnels through moderately blocky rock, the initial value of
H,, . may be zero, ond it increases to not more than about 7 {t. of rock. In wet tunnels
through very blocky and shattered rock, the initigl value of Hyae {load after one or
two days) may be as high as 12 ft., and it may increase to a finat value of as much
as 2l 1. By introducing these values of H,;. into Eq. 8, we obtain for the roo! load
the values contained in Table 1.

TABLE 1
Rock Loads {in feet) in Blocky and Seamy Rock
Initial value Ultimaite value
Moderately blocky rock H, = zero H.u = 0258
- to 0.35 (B H,) (9)
Very blocky and shattered rock H, = zero H.uw = 0.35(B-+H,)
to 0.60 (B-- H) to 1.JO{B—H) (10)

In dry tunnels the values of H. can be very much lower than in wet tunnels.
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 hkely to be wet. Therelore, it is advisable
lo disregard dry conditions,

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 assembied
in Table 2.

TABLE 2
Comparison Between Rock Load (in feet) in Sand and in Blocky and Seamy Rock

Above waler table Below water I_c:_ble‘

Mater:cj H|- wmin Hl" max Hll min Hl'--m; -
Dense sand* Initial 0.27 (B-- Hp 0.60 (B - H) 0.54 (B- H) 1.20 (B =- H))
Ultimate 031 (B ' H) 069 (B--H) 062 (B- H,) 138 (B- H)
Loose sand-  Initial 047 (B :-H,) 060 (B---H) 094 (B—H,) 1.20 (B H)
Ullimate 0.54 (B-: H) 069 (B--H) 108 B+ H) 138 (B=H)

Moderctely blocky® H , - 0 increasing up toH, . .= 0.35 (B -- H)

Very blocky and shattered H,, - .60 {B - H)) increasing up toH, ., — 1.10 (B : H,)

WVIlosF e ToU Y =DURD T L TWIEE T 3TV SO

The values for rock tunnels quiven in Table 2 were obtained from cobservations in
tunnels below the water table. Therefore they should be compared with those for
cohesionless sand below the water table. The table shows that the ultimate rock load
in feet of rock in moderately blocky and seamy rock is considerably lower than the
ultimcte minimum value for dense sand whereas the corresponding value for very
blocky and shattered rock is roughly equcl to the ultimgte minimum value for loose
sand. These data demonstrate that the inevitable yield of the rock towards the tunnel,
prior to wedging and backpacking, is important enough to develop the arch action 1o
the fullest extent. Any vyield in excess of this amount, due to careless mining or
inadequate backpacking would probably increase the ultimate rock load. According to
the table, the initial rock load 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 waler table

If the joints in a blocky and seamy rock do not contain ¢lay, the pressure of the
rock on the tunnel support may be as hich as one-half of the pressure exerted by the
same rock on the same tunnel at a considercbie depth below the water table. On the
other hand, if the joints are partially or entirely filled with clay, @ nominal suppor!
may be sufficient to hold up the roof during the dry season because in a dried-out
state the ciay acts as « cementing matenial. However, during long wet spells the
cicy ceases to act as an effective binder whereupon the pressure on the tunnel support
becomes as heavy as il the joints were lubricated.

Owing to this cause, several large tunnels, (including the Stapleton Tunnel in Eng-
land and The Altenbeker Tunne! in Germany) which were mined and timbered during
the dry season, caved in soon after the cutumn 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 all igneous rocks and most
shcles and schists into clay. Some rocks may be converied entirely into clay whereas
in others the transformation 1s limited to some of the mineral constituenis. Alteration
may take place throughou! the entire mass or only along fissures. 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 no! uncommon, some tunnels are
located parily or entirely in such rock. A knowledge of tunneling conditions in altered
rock is therelore of greaiest imporiance to the tunnel engineer.

The processes of excavating and of installing a tunnel support induce arching in
decomposed rock as they de in blocky and seamy or in crushed rock. In other words,
the ultimate rock load is commonly much smaller than the weight of the overburden.
However, the development of the ground arch in decomposed rock is asscciated with
and followed by phenomena which are wholly absent in tunnels through shattered or
crushed, but chemically intect, rock. The bridge-action 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.tunnel support is likely 1o
increase, in the course of weeks or even months, "to ¢ value which is many times
higher than the initiol one. Very similar phenomena are encouniered 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 meodification on tunnel jobs in decomposed rock. it

The striking resemblance between tunneling conditions in decomposed rock and in
clay is due to the low permeability, the high compressibility and other peculiar prop-
erties of clayey materials 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 altered rock, the engineer must be familiar
with the significant properties of clay in general. The following paragraphs contain o
summary of our present knowledge of clays and of clay behavior on tunnel jobs,

Difference between sand and clay

Both sand and clay constitute aggregates of mineral particles whick can be
separated from each other by agitating the aggregate with water. The difference
between the two materials resides chiefiy in the size and shape of the particles.

The term sand is commonly applied to aggregates of more or less equi-dimensional
grains greater than 0.05 mm. or about 1 '500-inch, whereas clay owes its 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 intc three groups, the Kaolin, Illite and Montmerillenite
group. Most of the clay constituents have the appearance of minute mica flakes, but
their physical properties are very ditferent. 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 commenly associated with an excessive swelling tendency.

In a finely subdivided state the micaceous constituents of many rocks, such as
chiorite-, sericite- and mica-schists and various shales, possess all the properiies 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 soil.

In connection with tunneling, the most important physical properties of clay are
the swelling associated with the removal of o pressure, the relation between pressure
and shearing resistance, and the rate at which the clay reacts to a change in the
stress conditiens.
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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 opparatus shown in Fig. 31 a. It consists
of a low, cylindrical vessel and a Joading device. The bottom of the vessel is covered
with a porous stone. The voids of the stone are {illed with water which communicates
with the water contained in a short, open piece of pipe. In order to get information on
the swelling properties of ¢ clay at a given depth below the surface, an undisturbed
sample of the clay is secured at that depth. It 1s trimmed, introduced into the container
of the consolidation apparatus and charged with @ unit load q equal to the overburden
pressure per unit of area. After its water content has become constant, the load is
removed by increments. After each load removal the clay swells at o decreasing
rale as shown in Fig. 31 b. In this fiqure the abscissas represent time and the ordinates
the corresponding void ratic. The void ratio is equal to the volume of the water divided
by the volume of the solid matter. Since the increase of the voiume 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 uniil the clay practically ceases to swell dependes on the permea-
bility of the clay. everything else being equal. The reason for this relationship will be
explained below.

After the swelling due to the removal of ¢ load increment has ceased, the void
ratio is determined, and the next load ingrement is removed. By plotting these void
ratios against the unit load under which the clay expanded, a curve similar to the
swelling curves C; to C., Fig. 3! c is obtained. Curve C,; represents a greenish, cal-
carecus clay from the Atlantic coast of the United States. Curve C. shows the results
of tests on « clay sample rom a subway tunnel in Chicago, and C. those of tests on
an energetically 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
sond has been added.

For any given mecterial, sand or clay, the increase of the void ratic due to the
removal of @ 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 o pressure far in excess of the present overburden pressure and part of it to a high
Montmorillonite content. '

When excavating a tunnel through clay, the clay adjoining the tunnel walls passes
through the same process os that represenied by the curves Cy to C,; in Fig. 31 c.
The water required to produce the swelling is drawn out of the clay located at o
greater distance from the tunnel. It is associated with a softening-up of the clay al
the tunnel walls.

It has often been cloimed that the softening and swelling of stiff clays in tunnels is
due to the contact of the clay with the moist atmosphere in the tunnel. The following
ohservations show that this opinion is unjustified.

In the tunnel through the clay represented by curve Cy in Fig. 3 ¢ 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 water content was associated with a heavy swelling
pressure sufficient 1o 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 a dish and exposed to the atmosphere in
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Urit shear resistance

the tunnel. In a few days the sample was dry. Hence 11 was obvious that the water
which entered the cldy cdjoining the walls did not come out of the air but out of
the clay located beyond the zone of swelling. As a matter of fact, subsequent hori-
zontal borings and water content determinations showed that the water content of the
clay at a 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 sheanng resislance

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 into o 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 communicate with a short, open pipe.

The lower part of the box is stationary, 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 resulls of shear tests on a sample of sand. The abscissas
represen! the unit load on the sample and the ordinates, the shearing force per unit of
area of the shear plane at the instant of {ailure. At any given unit load q the corre-
sponding urnit shearing resistance s is equal to g tano. The angle o is known as
angle of internal friction. The value of o for sand is practically independent of whether
or not the test load was preceded by a higher one. It is also practically 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° gnd 34° and in a dense siate between 35° and 46°. Quite exceptionally
values as low as 28° have been obtained for loose sand and values of more than 46°
for dense ones. :

Fig. 32 ¢ represents the results of shear tests on a clay which was introduced into
the shear box in a very soft and completely saturated state. In contrast 1o sand, clay
is very compressible and an increase of the load is associated with a considerable
decrease of the water content. The specimen is loaded and the shear test is made atter
all the excess water has drained out of the clay through the voids of the porous stone
on the bottom of the shear box, Fig. 32a. On account of the low permeability of the
clay the process of drainage requires from several hours 1o several days.

While the shearing lorce is applied the water conient 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 called a slow shear test. The
results of a series of slow shear tests are represented by the straight line C. in
Fig. 32 ¢, It rises from the origin al an angle o. to the horizontal. The angle . ranges
between 28° and 30", exceptionally 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 clay under the
verlical load, tests of this type are known as consolidated-quick shear tests. The slope
angle o., of the consolidated-quick shecr line C., is always very much smaller than
the “slow’ value o. for the same clay. It ranges between 14° and 20° and is excep-
tionally as low as 12°.

Cohesion of clays.

The tests illustrated by Fig. 32 ¢ were made on a clay which was very soft to start
with. The cohesion of clay in such « state is negligible. Therefore the load-shear lines
pass through the origin. The relation between load and shearing resistance repre-
sented by these lines differs from the corresponding relation for sand, Fig. 32 b, only
inasmuch as the slope angle of the load-shear lines is smaller and the resistance
against shear develops very gradually.

In contrast 1o soft clay on which the shear tests were made, clay specimens cut
out of natural clay strata commonly possess many of the properties of solid, somewhat
brittle matericls. The strength of such clays is measured by the greates! unit locd
which unconfined cylindrical specimens of the clay ¢an sustein. This unit Joad will be
referred to as unconfined compressive strength, q, The following are representative
values:

Very Soft  Soft Medium Stift  Very Stiff Hard
q. (Tons per sqg. ft.) 0.25 0.25-0.5 0.5-1.0 1.0-2.0 2.0-4.0 4.0

The shearing resistance of the clay in an unconfined state is commonly known as
cohesion, c. It is roughly equal to one-half of the unconfined compressive strength q,.

By kneading and mixing a stiff clay with a suvificient quantity of water it can be
transformed into a soft clay similar to the one to which the diagram Fig. 32 ¢ refers.
Thus the cohesion of the ciay becomes negligible. However, by squeezing the water
out of the clay agan, the major part of its 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 diection towards the heading. Therefore the clay slowly advances towards
the heading Irom top, sides and bottom. [f runing 1s discontinued the working face
slowly advances into the tunnel unless it is bulkhecded. This process is known as

squeeze.

The decrease of the pressure in the ¢lay is associated with at least a small increase
of the water content and «a decrease of the shearing resistance. Both processes com-
bined produce the impression that the clay becomes softer.

Since any 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
aiter the lood on the clay was suddenly removed. For a few hours or even ¢ few days
the shearing resistance seems to remain almost unchanged. Then it decreases quite
rapidly. coniinues to decrease @t a lessening rate and linally approaches o constant
value ¢ which represents the ultimate cohesion.

Mechanics of lime effects in clay .

In the preceding paragraphs it was demonstrated on the basis of test results that
the eifects of a change of pressure on the water content 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 permeahility. The guantity of water which drains out.of a
porous body with given dimensions afier 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 oul depends on the permeability. The lower the permeacbility the.

Surface
TTRS777 -.\T,W\@?//.{\; r:f AN A= 7/.&‘@7' A7 AN AR AR AN

!
|

Fig. 33—Tunnel in clay

Unsupported Supported

76



more time 15 required for this process. The same siatement applies to the rate of
increase of the water content due to the reduction ol o load

Dome action and rate of squeeze in clay tunnels

Fig. 33 1s a verucal secuon through the unsupported part of a 1unnel through clay.
The fact that the root does not need any support indicates that the entirte weight W of
the clay is transiferred by hall-dome action onto the clay located at some distance
from the heading. The weight transfer requires that the sum of the shearing jorces
S, plus 5, plus §, on vertical sections through the sides and face of the hecding be
equci to the weight W.

On account of the physical properties o! clay described above, the rapid change
in stress in the c¢lay due to the excavation of the heading 1s followed by slow move-
ments associaled with a gradual mncrease of the waler contenl of the clay adjoiming
the tunne! walls. All these movements iake place 1n the directions of least resistance,
all 6f which are direcled towards the heading. They simply indicate that the clay has
not yet adjusted itself 1o the change n siress 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. At a given depth in a wiven ciay the rate of
sqgueeze wncreases repidly with increasing dimensions of the unsupported part of the
tunnel. Hence by reduting these dimensicns one can reduce the rcte of squeeze in any
clay to an amount.compatible with construction requirements.

In very soft, soupy matenal, such as river silt, the squeeze can be suthciently
reduced only by reducing the unsupported part of the tunnel to small pockets. How-
ever, even 1n what is commonly considered as soit clay, the length of the unsupporied
section of tunnels with a width and height of eight feet can be increased to eight &r
ten feet without producing c noticeable squeeze. The rate of squeeze n such headings
can only be determined by repeatedly measunng the distance between reference points
attached to the working {ace, the walls, the roof and the floor.

Ground cylinder

After the heading has advanced to a certain distance beyond a given stalion in
the tunnel the half-dome ection which diverls the major part of the overburden load
gway irom the roof is superseded by arch aciion. At the same time the clay squeezes
towards the side and the bottom cof the tunnel. The squeeze is associclted with a
deformation involving a lengthening of every block of clay in radial and o shoriening
in circumferential directions This deformation brings both the internal fricuon and the
cohesion into play, because neither one of these resistances are active until move.
men! fowards the tunnel cccurs. Once the strength of the clay 1s mobilized beneath the
iunne! on account of a sufficient amount of squeeze inte the tunnel the clay beneath
the tunnel constitutes an inverted ground arch. In a similar manner the clay which
squeezes into the tunne] from the sides acquires the properhes of o side arch, The
roof arch, the side arches and the bottom arch merge into what may be called a ground
cyhnder which carries the maejor part of the pressure in the clay located beyond the
ground cylinder.

Load increase and load-increase period

As soon as a tunnel support is placed and wedged, the squeeze is praciically
stopped. although the clay has not yet adjusted itself to the changes produced by the
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iunnel excovation. As a consequence the clay pressure on the support increases.
This load increase due 1o stopping the squeeze can be demonstrated by the fol-
jowing laboratory experiment. .

A sample of clay 1s inzoduced into the
consohdation apparatus shown in Fig. 31 a
and consolidated undet c load 4" which butaal un 1 pressuce
reduces 11s waler content to ww. Then the So .
load is suddenly removed, whereupon its a)
thickness increases due to swelling and
the top plate goes up untl the top plate
is restrained., at which time upward pres-
sure starts to develop. In Fig. 34a the
abscissas represent the time and the or-
dingtes the upward pressure of the clay. o :
At time zero the load on the clay was T';

|
|

Ult.mate wurit  pressore
ql i — — —— — — —— | — ———

Uit pressure

Time
reduced from Qv 1o almosi zero and then

it was kept at this value In Fig. 34b the
abscissas aiso represent the tune and the w,
ordinates the waier conient. _| U e

At time t, the water content of the clay
is w,;. l{ ot that time the further rise of the
top cover of the clay sample is prevented,
the water content of the clay ceases to o | b)
increase, but in exchange the pressure on '
the cover plate increases and approaches ' |
a volue g, intermediate between zero and o t
qv as indicated in Fig. 34 e. Similar phen-
omena can be observed when making a Fig. 34—Swelling, pressure, time
shear test. If the shearing force is kept ¢on- effects of clay

siant, the displacement by sliding continues a! a constant rate. If this movement is

stopped, the shearing stresses on the surface of sliding decrease and cpproach a
constant value considerably lower than the imitial one.

Water content

1 Time

On account of such time effects, the load on tunnel supports always increases very
considerably though at a decreasing rate. Experience indicates that the load-increase
period ranges between several weeks and many months.

Load-increase in clays with high swelling capacity

It was mentioned beifore that the swelling of a clay due to removal of a load
depends not only on the nciure of the clay but also on the infensity of the pressure
under which the clay was consolidated.

I{ @ nature! clay strctum was consolidated by the weight of thick seil sirata which
were subsequently removed by erosion, the horizonial pressure in the clay 1s likely to
remain forever considerably higher than the pressure exerted by the remcining strata.
Such clays are known as pre-Joaded clays. On account of their high density, their
permeability is commonly very low. Hence if a pre-loaded clay has a high swelling
capacity, the rate of squeeze is very low and the increase of the clay pressure on tunnel
supports increases very slowly However, al moderate depth below the suriace. the

ultimate value of the clay pressure on th2 tunnei support can ultimately exceed the
presen! overburden pressure.
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The preceding conclusions are
illustrated by the results of the
following observations. In Provins,
3 - east of Paris, France, a stiff, swell-
Ob ' ing clay is mined lor commercial
d.(,:s:,‘:.an:;ré /4 purposes. The stratum of clay has

v a thickness of gbout 115 f1. It is

/ covered by about 65 it. of water-

2 bearing sand and silt. The galler-
/ ies have o square cross section of

6 by 6 H. and they are located ai
an average depth of 110 fi. below
the surface At that depth the
! overburden pressure is roughly 7
tons per sg. fl. The roof, sides
and bottom of the tunnel are

Pressure, tons per sq ft.

braced with 10-in round hordwood

/ timbers without any gaps between

0 H 10 15 10 them. Immediately after mining

- the clay stands without support.

Time n days

After about ¢ week the swelling
starts  After about three months
the lining timbers are crushed and require replacement Duning this penicd the water conteni
of the clay adjoining the tunnel increases from iis imtial value of about 35 per cent, to about
70 per cent of the dryweight. It was estimated that the pressure required te crush the timbering
is about 25 tons per sg. §t.. which is more than three times the overburden pressure. This
observation :ndicates that the horizontal pressure in the clay 15 very much greater 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 of increase of the pressure. an exper-
mental gallery with a length of about 300 ft. was constructed in untouched clay. It was hined
with square, hardwood iimbers, placed side by side and carefully jointed logether. At one point
o horizontal hole with a diameter of 12 in. was dnlled threugh the tmber hming and the
adjeining clay. A pressure cell was nstalled in the hole, at a distance of about 5 it irom the
wall. which registered the pressure exerted by the clay upon the cell. Fig. 35 represents the
results of the readings dunng the firet twenty days. Dunng the [ollowing three months the
pressure increased to about 15 tons per sq ft At that tme, the recdings had to be discon
tinued on account of labor troubles, but the rate of pressure-increase was still constant. Data
obtained in May, 1838, by courtesy of Mr. K Langer. Consultant to the Laboratorores du Bati-
men! et des Travoux Publics, Paris, who designed and insiclled the cell and made the readings).

Slaking at tunnel walls and the bridge-action period for clay

Many stiff clays contain an in- After saueeze unchanged
tricate network of closely spaced
heur cracks, If an unconhined cyl-
indrical specimen of such « clay
is loaded, it disintegrates into
small angular fragments as soon
as its length has been slightly
reduced by the pressure. The dis-
integration is due to the opening
up of joints between fragments.

Before squeeze ] Voiume assumed

In tunnels the squeeze produces
similar deformations and, as a
consequence, a similar disinte-
gration. The deformation 15 illus-
traled by Fig. 36, which repre-
sents a cross-section of a circular

Decrease of radius due
79 Fig. 36 to squeeze



tunnel. The sgueeze reduces the length of the penphery of the circular section.
Hence the length of every block ol clay, such as A, megsured parallel lo the
walls, decresses whereas 1ts width measured at right angies 10 the walj increases. As
soon as the percentage shortening exceeds a certain very smalil value, disintegration
begins. Tihs process 1s commonly known as sloking 11 1s often erroneously ascribed to
weathering due 1o the exposure of the clay to the air. It is usuclly nothing but one of
severa] manifestations of squeeze.

As soon as the clay obove the roof siarts to slake it loses what little strength it
had to begin with, whereupon masses of clay start 1o drop out of the roof. The time
which elapses until the roof disintegration starls represents the bridge.action period
for the clay. It ranges between several hours and several days. The roof support must
be installed belore the bridge-action period cxpires.

In connection with soft clays the term bndge-action period has no meaning,
becouse soft clays do not disintegrate. They merely squeeze,

TUNNELS IN SQUEEZING OR SWELLING ROCK
Properties of squeezing rock

Squeezing rock 1s merely rock which coniains a considerabie amount of clay. The
clay may have been present oniginally, as in some shales, or it may be an alteration
product. The rock may be mechamecally intact, jointed, or crushed. The clay fraction
of the rock may be dominated by the nolfensive members of the Kaohnite group or it
may have the vicious properties of the Montmorillonites. Therefore the properties of
squeezing tock may vary within as wide o range as those of clay.

Crushing combined with chemical alteration mey produce ¢ matenal comparable
to soft river silt whereas the pressure phenomena in some decomposed igneous rocks
. and schists cre similar to those encountered in stff, swelling clay. I a squeezing rock
is so soft that it does not reguire blasting, the same methods must be used which are
commonly employed when tunnelng through clay with a similar consistency. These
methods will be described in detail in ¢ compomon volume dealing with “Earth Tun
neling with Steel Supports.” Whan tunneling through decomposed rocks the construc-
tion difficulties commeonly increase with increasing swelling capacity of the rock.

Tunnels in squeezing rock with moderate swelling capacity

The few pressure observations wrich have been made in tunnels through rocks of
this type indicate that the relation belween the roof load H, and the cross section of
such tunnels is srmicr to the relation expressed by Eq. 8, repeated here,

B-H

H|- = Hr]n - 20'

which was established for blocky and seamy rock.

The vciue Haw increases ct least for severcl weeks cfier excovation and 1t also
seems 10 increcse to some extent with increasing depth of the tunnel below the surface.
The highest pressures which were observed at depth of several hundred feet indicate
that the correspending vaiue of H 1w increased from en initiel value of about 23 ft. to
c fincl one of about 42 #t. At depths of more then o thousand it the initial value of H,
can be as high as 30 fi. it increases within the first months up 10 about 70 ft. of rock.

At any depth the rock tends to squeeze into the tunnel from all sides. Expelience
indicates that the ratio between the unit pressure on the sides and the roof 1s roughly
equal to one-third and the ratic between the pressure on the floor support and the roof
support is about one-half. '
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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 a 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 couse of slaking
is illustrated by Fig. 36. Every rock which slakes has a delinile bridge-action period.
bzcause slaking leads sooner or later to masses of slaked rocks dropping ocut of unsup-
ported sections of the roof. At given dimensions of these sections the bridge-action
period depends chiefly on the rate of squezze and the spacing of hair cracks. In «
given rock the bridge-aclion period can be increased by reducing the length of the
unsupported roof section.

Slaking 1s commonly associated with an increase of the moisture content of the rock
at the tunnel walls The maosture may accelerate the process of slaking. However,
both the slaking and the increcse of the waoter content are not the cause but the conse-
guence of the squeeze. Some of the water may be due te condensalion on account of
the low temperature at greater distances {;om the tunnel. Therefore by spraying the
exposed rock surlaces with bituminous material, gunite, or shotcrete, the process of
staking may in some instances be retarded, but there 1s no evidence that this method
ever slopped o squeeze.

The following observations illustrate the visible effect of disintegration due to sgueeze in
wel tunnels. In a railrodd tunnel, located in slaty rock, the rock appeared dry and almost intact
cfler blusting. However, with:n 24 hours after blasting the walls became very moist; hair cracks
became wvisible between the lamince of which the rock consisted., and within the next few days
the rock assumed the character of a soft, plastic material which exerted heavy pressure on the,
tunnel suppor!. Finally it became so soft that it squeezed through the joints in the lagging.

Time effects in tunnels through swelling rock

The term swelling rock refers to rocks the squeeze of which is chielly due to
swelling. Swelling rocks are always at least moderately dense, having the consisiency
of siiff or hard, pre-loaded clays. '

A graphic description of the behavior of such rock in a tunnel was published by T. 8.
Lovering.! It refers to a section of the Moffat Tunnel in which decomposed granite of the swell-
ing type was encountered. “In this section the ground swelied continuously and irresistibly.
In the water tunnel, a bore parallel to the railroad tunne!, 12x18-inch timbers ol Oregon iir
were broken like matchsticks...” "On the eastern side of the foult zone the walls are equally
deceptive. very few gouge seams are present, and the rock seems to be bleached but sound
granite. Ii is guite surprising to observe material of this appearance slowly closing up the
tunnel without developing any cracks or shear planes. In iact, the behavior of the ground so
impresses hard rock miners as being uncanny that they will seldom work in this part of the
tunne! for more than a few doys before quitiing.”

The bridge.action period 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 cescribed by Lovering, the initial load on the tunnel support
is almost exclusively due to wedging. However the load increase period may amount
to mony months and during this period the pressure may become heavy enough to
crush even a very heavy tunnel support.

The failure of the tunnel suppoert is associated with an almost instantaneous relax-
ation of the pressure. This is impressively demonstrated by the aspect of the tunnel
after failure. Although the strength of the split, crushed or twisted timbers is much
smaller than the sirength of the same iimbers in an intact state, these timbers are
commonly strong enough to sustain for af least several days the pressure after failure.

1.1, S Levenng, Geclezy cf the Molict Tunnel, Colorodz, Tiens Am. Inss Min. & Med Eng. Vol 76 (1628)
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If @ new tunnel support is constructed the pressure again increases, but the swelling
associated with the failure of its predecessor permanently reduces the ultimate 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 sirength of the rock adjeining the tunnel. Therefore,
it is @ common occurrence that the footings of the ribs which were originally capable
of suslaining the pressure, gradually penetrate the material on which they rest. At the
same time the boltom heaves and displaces the track and the conduits in the tunnel
Therefore, it is advisable to provide the tunnel support in swelling rock with circular
ribs. The circular form imparts to steel ribs the greatest strength per pound of steel
employed and makes them equally resistant to pressure irom 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 c). Therefore 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. Therelore information on the pressure exerted by swelling
rock can be obtained only from cbservations in tunnels and data of this kind are
still very scarce.

In shallow tunnels the ultimate pressure on the tunne! 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. {t. are not
uncommen. Exceptionally, pressures as high as 20 tons per sq. #f. have been encoun-
tered. A pressure of 20 tons per sq. it. is equivalent to the weight of a layer of rock
with a thickness of not more than about 270 {t. This fact demonstrates that the process of
swelling does not interfere with the development of a 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 o permanent reduction of the ultimate value
of the swelling pressure on a tunnel support. Experience in tunneling through swelling
rock conifirms this conclusion. Hence when the first railread tunnels through swelling
rock were built, in the middie of the last century in England, it was decided to reduce
the pressure on the permanent lining by providing a clearance of six inches between
the rock and the outer face of the masonry. This measure proved to be successful
and it has often been used.

Quite recently. in the construction of o double-track subway tunnel thro{lgh the
swelling clay represented by curve C; in Fig. 3] ¢ in Peris (France) the same ciearance
was provided.

Yielding tunnel supports in swelling rock

In mimng through swelling clay or rock 1t has been customary to construct ¢ heavy
sel to start with, and 1f it is crushed, to replace it by o new cnd stronger one. This
procedure permuts the rock to sgueeze 1nto the tunnel through ¢ distance of at least
six inches prior to the consirucuon of the permanent liming As a conseguence, it
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produces a very substantial reduction of the ultimote load on the tunnel support.
However, it is doubtiul whether this is economical and does not furnish any dehnite
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 a lining, the following procedure would deserve «
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 stgnd
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 1ibs cannot
exceed the bearing capacity q, of the swelling rock. Any pressure in excess of qu
causes the tock to flow around the outer flange of the rib as indicated in Fig. 37. The
resistance q, against penetrahon 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 ryibs. If it fails, the material which
squeezes into the space between the ribs is excavated \}\
and the lagging is replaced. It is much cheaper to \\ 4

replace the lagging several times than to replace an

reheved to estcblish ground cylinder action, the space
between the ribs is excavated and the concrete for the
permanent hning is poured. The ribs are left in place
and serve as reinforcement,

eniire crushed support once. After the pressure in
the rock surrounding the tunnel has been sufficiently _,_——/L——Lg i

S

Another possibility would be to insert into the

ribs compressible spacers which permit the diameter b

of the ribs 1o decrease very considerably without in-
jury io the ribs.

In order fo get quantitative information on the yig 37—Flow of swelling rock
timme-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 into some of the ribs, by means of which
the radial pressure on the ribs can be determuned periedically.

Criteria for swelling rock

Throughout the preceding text greatl emphasis has been placed on the beneficial
etfects of careful back-packing and wedging. In moderaiely jointed or blocky and
seamy rock, carefu] 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 support and rock is likely to do more
harm than good. Providing an opportunity for the rock to squeeze into the tunne] should
only be used as a last resort, if the tendency of the rock to swell is very conspicuous.
Hence, before a rock is classified as a swelling rock, its swelling properties should be
carefully investigated. 1f the volume of fomples of the freshly exposed rock or cf
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.
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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 unaliected by immersion. As a matter of {act, it was found afterwards that it
was easy to nold the pressure with a tightly wedged tunnel 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
author on specimens of several shales from other localities, including Pennsylvania,
disclosed no measurable volume change. These observations indicate that the difter-
ences between the swelling properties of difierent shales can even be more important
than those between the swelling properties of difierent clays, llustrated by Fig. 31 c.
Mere visucl inspeciion of a shale does not furnish anpy information on this vital
property of the moterial.

Occasionally important heaves and excessive pressure have been experienced
when tunneling through rock formations contaiming layers of anhydrite. Thus for
instance in a reilroad tunnel in the Alps through almest horizontal strata composed of
shale, gypsum and anhydrite, the tunnel floor rose during the first few years at g rate
of gbout ten inches per year. In other tunnels through similar formations 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 waier. Hence it 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 tunnels the layers of anhydrite
and their seals were injured and cracked; water percolated into the fissures out of
adjoining waler bearing strata, whereupon the anhydrite clong the fissures was:
transformed to gypsum. The local swelling pressure caqused further cracking ond!
increased the surface of contact between waler and anhydrite and this process went®
on until chemical alteration was complete. Hence in mining through anhydrite-bearing
formations, utmost care is required to prevent injury to the layers of anhydrite and their
seals.

1 F. 12, Stopi Jshrbuch der preussischen geclotischen foudesanmz. 1858
2. Damiel £ lMcran, Leuter to the Edic, Zng News-Reccord, Voo 95, December 10, 1925,
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CHAPTER 5

FORECAST OF PRESSURE AND WORKING CONDITIONS
IN ROCK TUNNELS

INTRODUCTION

This chapter contains o resume of all the information which has been presented in
the preceding chapters. It is intended to inlorm the tunnel builder on the steps required
to get a conception of the pressure and working conditions which have to be antici-
pated in the construction of a proposed tunnel at a given site.

The review of the lactors to be considered in suppori design is followed by a
discussion of the relation of the general geology of the site and the relative importance
ol the inevitable uncertcinbes 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 general and regional geclogy.

GEQLOGICAL SURVEY

The first and foremost requirement for making a forecast of the working conditioﬁs
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 faults or fault zones which were discovered during the survey.
Since a geological survey cannot be expected to furnish conclusive information
regarding many features which are vital to the tunnel builder, the conclusions should
be exoressed in terms of most favorable and most unfavorable possibilities, .

From an engineering point of view, a 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 detailed description of the cbserved
rock defects in geological terms. It should also contain a tentative classification of the
defective rocks in the tunnel man’s terms, such as blocky and seamy, squeezing or
swelling rock. A relicble diagnosis of swelling rock can be obtained only by means
ol tests on samples in their natural state, belfore 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 investigaled and the measured volume increase should
be recorded.

TERMS DESCRIBING ROCK CONDITION

On the basis of the geolegical report and the geological 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 of
rocks: Intact, stratified, moderately jointed, blocky and seamy. crushed, squeezing,
and swelling. .
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Intact rock contains neither joints nor hair cracks. Hence if it breaks it breaks
across sound rock. On account of the injury to the rock due to blasting, spalls may
drop off the roof several hours or days after blasting. This is known as spalling
condition. Hard, intact rocks may also be encountered in the popping condition involv-
ing the spontaneous and violent detachment of rock slabs from sides or roof.

Stratified rock consists of individual strata 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 spalling condition is guite commaon.

Moderately jointed rock contains joints and hair cracks, but the blocks between
joints are locally grown tegether 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 imperfectly interlocked. In such
rock vertical wallis may require support,

Crusked but chemically intact rock has the character of a crusher run. If most or
all of the fragments are as small as fine sand grains and no recementation has taken
place, crushed rock below the water table exhibits the properties of a waler-bearing

sand. .

Squeezing rock slowly advances into the tunnel "without perceptible volume in-
crease. Prerequisite for squeeze is a high percentage of microscopic and sub-microscopic
particles of micaceous minerals or of clay minerals with a low swelling capacity.

o i

Swelling rock advances into the tunnel chiefly on account of expansion.‘;"{The
capacity to swell seems to be limited to those rocks which contain clay minerals such
as montmorillonite, with a high swelling capacity.

In practice there are no sharp boundaries between these rock categories and the
properties of the rocks indicated by each one of these terms can vary between wide
limits.

ESTIMATE OF ROCK LOAD

Even g very conscientious and expertly conducted geological survey of the site 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 load under given rock conditions were available, they
would have very little practical value on account of the inevitable uncertcinties asso-
ciated with predicting the rock conditions. Approximate values for the rock loads to be
anticipated under the principal rock conditions are all that tunnel practice requires.
The geological factors which determine the rock load were discussed in Chapter 4.
Table 3 contains a summary of the conclusions. Since there are no well defined
boundaries between the different conditions, the rock load corresponding to each rock
condition is represenied in the tuble not by a single value but by a range. )
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Fig. 41 —Tunnel support in {aull zone

The "Muitiple Drilt” method was used to
getl thiough a laull zone lilled with crushed
vock When the foull was reached. the tunnel
was bulkheaded ond ground ahead was
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shows the portals of the two lower nrd wpper
side drifts wherein concrete side walls were
poured. The lop drift with its izagttudmal
crown bars to carry the heading ronl timhers
15 also clearly visible The top dnit has been
widened and advanced far ennugh io instgll
two sets of st2el ribs The principle of this
method is lusirated in Fig, 70, page 135,
wherein steel support 1s shown [or the drifts
as well as the main bore
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Rock lead H, in feet of rock on roof of support in tunnel

TABLE 3

with width B (f) and height H, {ft! at depth of more than 1.5 (B 4+ H,).?

Rock Condition !

Rock Load H, in feet

Remarks

1. Hard and intact zero Light lining, required only if spalling
| or popping occurs.
2. Hard stratified or |0 to 0.5B Light support. See Fig. 38.
schistose® )
3. Massive, moderate- |0 to 0.25B Load may change erratically from

iy jointed

peint to point.

4. Moderately blocky
and seamy

0.25B to 0.35 (B--H,)

No side pressure. See Fig. 39.

o

_iiery blocky and
seamy

{0.35 to 1.10} (B4-H)

Little or no side pressure. See Fig. 40.

6. Completely crushed
but chemically in-
tact 3

1.10 (B+-H,)

Considerable side pressure. Softening
effecl of seepage towards bottom of
tunnel requires either continuous sup-
port for lower ends of ribs (Fig. 41) or
circular ribs (Fig. 42).

v

7.LSqueezing rock,
moderate depth

(1.10 10 2100 (B+HY

8. Sgueezing rock,
great depth

2.10 to 4.50) B+H) |
|

r

Heavy side pressure, invert struts re-

quired. Circular ribs are recommended.

M

. Swelling rock

Up to 250 ft. irrespec: | Circular ribs required. In extreme
tive of value of (B+H.} | cases use yielding support.

. The 1oc| of the tunnel is assumed 1o be located below the waler 1oble If 3t 15 located permanently above

the water icble, the volues qiven jor types 4 !o b can be reduced by hity per cent.

. Some of the most common rock formations contamn layers of shale. In an unweathered sicie. real shales are

no werse than cther stranhed rocks. However, the term shaie is cofien appled to hrmly compacied ciay
sediments which have not yet ccquired the properties of rock Such socolled shale may behgve in the
tunnel lLike squeezing or even swelling rcck

If @ rock formation consists of o sequence of honizontal layers of sandstone or limesione and of immature
shale, the excavaton of the tunnel 18 commonly associated with o gradual compress:on of the rock on both
sioes of the tunnel, involving a downward mevement of the res! Furthermore, the relctively low resisiance
acainst shppage a! the boundaries between the so calied shaie and rock s likely fo reduce very consid-
erably the copacity of the rock located chove the roof 1o bndse. Hence. in such rock formctions, the rool
pressure may be as heavy os in a very blocky and secmy rock.

NUMERICAL EXAMPLE OF ROCE LOAD COMPUTATION

To illustrate the effect of the rock conciition on the rock load an estimate will be

made of the load on the roof support in a tunne! with a width B=15 ft. and H, = 15 ft.
at the moderate average depth of 300 ft. in granite with o unil weight w — 165 }bs.
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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to the various conditions which are likely to be encountered may be obtained by intro-
ducing the values B, H,, and w inlo the preceding equations. The results are as follows:

Minimum Maximum

Spalling state - - - - .+ - - - 0 to 400 ibs. per sq. fI.
Moderately jointed

H]I min - - - . M - - - - 0 .

HI' muy — -25B = .25 X 15 “. = 3.75 ﬁ = - - 820 lbs per Sq. ft.
Moderately blocky and seamy

H, ... =H, ... for moderately jointed - - 620 lbs. per sq. ft.

Hop: =35 B4 H)=.35 (13- 15 =105 H. = 1730 lbs. per sq. ft.
Intensely shattered but chemically unaltered
_ Hi. = H, .., for moderately blocky - - 1730 |bs. per sq. ft.

H,u: = 110 (B - H) = 110 (15 +15) =330 ft. = 5440 lbs. per sq. ft.

If the granite has been chemically altered. squeezing and even swelling conditions
may prevail. Loads may then, at this moderate depth, atlain the following values:

K Maximum
Squeezing H, = 2.10(B + H,) = 2.10x{15 + 15 =63 #t. = 10400 1bs. per sq. {1
Swelling . .- - - - - - - - . 20000 to 40000 lbs. per sq. ft.

In the squeezing and swelling stretches full circle ribs should be used. Hence it is
advisable to include an adequate supply of such ribs in the {irst procurement.
v

BRIDGE-ACTION AND LOAD-INCREASE PERIOD

The ‘infiuence 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 thréugh
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, it aifter the las!
round is fired, mining is discontinued and no support installed. The ordinates of the
full lines represent the load on the top of the roof in feet of rock.

The bridge-action period 1, has been defined as the time which elapses between
firing the round cnd the beginning of the breakdown of the unsupported part of the
roof. In intact rock and in moderately jointed rock the bridge action period is prac-
tically unlimited and the support merely serves to protect the operations from {falling
rock iragments.

For blocky and seamy rock or for squeezing, slaking rock it 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-action period
of all the rocks represented in the graph is equal to fourdifths of the duration of one
excavating cycle. Yet, whatever the bridge-action period may be, excessive overbreak
can be avoided eomnly by installing the roof support before the period expires. There-
fore the length of the period has a decisive influence on the sequence of operations
in mining the tunnel.
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- It is customary and economical to keep the distance between the working face
and the last support as long as the condition of the rock permits. Hence if a tunnel
passes cbruptly and unexpectedly from a rock formation with a long bridge-action
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 times its initial value as
shown in Fig. 43 b. The time which elapses until the pressure becomes fairly constant
has been referred to as the load-increase period. It ranges between o 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 iis service period.

The presence of large, empty spaces between support and rock is likely 1o increase
the length of the load-increase period and the amount of load-increase very con-
siderable. It also leads to a gradual deterioration of the rock surrounding the tunnel.
Therefore the necessity of caretul back-packing and wedging cannot be overem-
phasized. After the permanent lining is constructed the voids in the backpack should
be grouted without delay.

In the early days of tunnel construction the tunnel builder was compelled 1o leave,
ir bad sirelches a large amount of timber between the rock cnd the permanent lining.
The decay of the timber hed the same elfect as inadequate backpacking. Further-

» % more backpacking itself did
\ not always receive the seri-
ous attention which it de-
serves. As a consequence
many tunnels developed
with age various defects
such as distortion of the "tun-
nel cross-section associated
with the formation of large
.cracks in the tunnel walls,
subsidence of the ground
surface above the tunnel or
both combinad. Every year
several tunnels arrive in a

state in which radical recon-
struction becomes impera-

tive. One of thesz is shown

Fig. 44— Repair of damage io
permanent tunnel lining in
squeezing rock.

Deformed and broken concrete
lining in this flow tunnel made
extensive rebuilding necessary.

OIid concrete was chipped out
to true line where it had Leen
squeezed into the tunnel. Liner
plates were installed, covered
with expanded metal, cnd then
gunited. Spoce between lner
plates and old concrete was
grouted. Space left by decay of
old wood packing oulside the
concrete lining was filled by
grouling.



Modern tunnel practice ehminates the necessity of subsequent tunne] reconstruction
by using steel supports instead of timber and by concreting against the rock or caretul
backpacking. Both procedures combined establish intimate contact between the rock
and the permanent hning. Once such contact is established the permanent lining will
always retain its shape, because the passive resistance of the adjoining rock does not
permit any distortion. An exception could be 1n squeezing or swelling rock which
sloughs locally or is overmuned and surrounding rock moves into the void. This can
constitute a "soft” spol and allow the support to dellect outward as heavy loads come
on other areas of the support. Sericus delormation and failure may result,

Clearance beiween tunnel support and rock 1s justifiable 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 lerm tunnel hazard indicates unanticipated sources of expense and delay. The
hozards are due 1o the departure of the structural detcils of a given mass of rock from
the stabistical 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 1o short bridge-action periods, excessive inflow of water and the
presence of harmiul gasses. The importance of the financial risks associated with
these hazards depend to a large extent on the general geology of the region. The
following paragraphs illustrate this interdependence.

Bazards in limesicne and sandstone

Above the water table hazards cre less critical thon below. Below the water
table sandstone is much less hazardous than limestone because in contrast to lime-
stone it is not likely to contain underground channels or reservoirs. In limestone, heavy,
concenirated flows of water or of o mixture of sand and water may be encountered.
in zones consisting of crushed sandstones or limestone, earth tunneling methods must
be used, but if such zones are present at all they are commonly very narrow.
Wherever the rock is not crushed, the rock lcad nowhere exceeds moderate values.
The occurence of harmiul gases such as CO. or H.S is uncommon except in regions
of posi-volcanic activities.

Hazards in formations conlaining shale

Tunneling conditions in rock formations coniaining shale depend chieily on the
character of the shale. This character maoy range eanywhere between that of @ sound rock
and of a stilf, swelling clay. However, within any one shcle {ormation, the tunnebng
conditions are likely 1o be fairly uniform. The rock load is either consistently low or
consistently high. The quantity of water which enters the tunnel from shale is commonly
low, but large flows maoy be encounilered wherever a water-bearing formation rests on
shale.

Shales are sometimes associated with layers of coal, or anhydrite In coal bearing
shale foundaiions, the explosive gas, methane (CHi}, has been encountered repeatedly.
If tunneling operations injure the seal of layers of anhydrite the water which percolates
through the cracks in the anhydrite gradually changes the anhydrite into gypsum and
hecvy swelling pressure ensues. The water which flows across anhydrite strata into
the tunnel contains 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 unaliered schists the rock load ranges between zero and moderate Although
the inevilable overbreok and the inflow ol water may be quite important, the hazards
associagted with unaltered schists are rather mild. However, in schisls chemical alter-
ations are very com:non. In decomposed schists squeezing and even swelling conditions
may be encountered. These condisions are associated with very high or excessive rock
lead. In many railread tunnels through allered sclusis heavy loads were combined
with large discharge of water into the tunnel,

Hazards in intrusive igneous rocks

In intrusive igneous rocks such as granile meny tunnels with great length have
been buill wrthoul requirmng any support and without interference by water. Yet, {rom
time to time, extremely uniavorable conditions have been encountered, involving
heavy flow of water 11 some parts of the tunnel and squeezing or swelling conditions
in others. General expenience with tunneling through these rocks indicates that the
probobility of hazards 1s very low, but the deviations from normal can be important
enough o upsel compleiely the original estimate of costs. Furthermeore, in many instances
the existence of abnormal conditions ot depth cannot be predicled irom suriace
evidence. Hence the intrusive rocks should be considered decidedly treacherous,

Hazards in exirusive igneous rocks

Extrusive igneous rocks such as rhyolite are commenly associated with strata of
volcanic tuff or breccias. The igneous rocks, the tulf and the breccias may..be
encountered n an advanced state of decomposition. The tuff and breccias may even
be siill in an unconsolidated state: large quantities of water may enter the tunnel from
fgult zones and in young volcanic rocks, the occurrence of harmful gases 15 not
uncommeon. Therelfore tunnels through rocks of this caiegory can be expected irom the
very start to be extremely hazerdous. The experience on the Mone Craters Tunnel: in
Californig.and the Tanna Tunnel near Atami in Japan can be considered representat—ive
for the difficulties which may be encountered in such rock formations. a

Provisions for coping with tunnel hazards

A competent and experienced geclogist s able to predict which types of difficulties
may be enccuntered in differeni parls of @ proposed tunnel, but he cannot make in
advance of construction a quantitative evaluation of the difficulties. Hence the first
estimate of the matenal and equipment required for constructing a tunnel inevitably
invoives a certain amount of guesswork. These uncertainiies also characlerize the
preliminary design of the tunnel support and should be considered when preparing
the initial procurement of steel support.

The cost of emergency supports such as circular steel ribs or extra heavy rib sets
is small compared to the cost of meeling an emergency with inadequate supplies.
Hence il the geologist indicates that unfavorable rock conditions of a certain type may
be encountered, encugh supplies should be kept on the job to cope with the anticipated
difficulties until supplementary matenal arrives at the job.

If uniavorable rock conditions are antficipated, it is also advisable to supplement
the standard geological survey by various other investigations intended to furnish
more specilic information on the rock conditions. The principal methods are diamond
borings, geophysical surveys. cbservations in pilot tunnels and geological observa-
fions during construction.
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Diamond core borings

On several important -projects involving the construction of tunnels, diumond core
borings hove been made 1 advance of construclion 1o verify or modily the conclusions
derived from the geological survey. Such an investigaton may be particularly profit-
able, 1f conditions permit a choice between different locations of a tunnel in a region
in which difficult tunneling conditions are anticipated. In such regions the cost of the
bornings 1s usually very small compated to the savings which might result from selecting
the most {avorable location. In locating the tunnels for the Caskill and several other
important aqueducts thus method has been used extensively with noteworthy success.
{See arucle on Faoulting and Thrusting in Relation to Tunnelling, pp. 35 to 381

Geophysical survey

Dunng the last few decades methods have been developed which, under favorable
conditions, permit 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-suriace discontinuity on the
intensity and geometry of a natural or an artificially created field of force or on the rate
ol wave propagation. These methods are known as geophysical methods. They con-
stitute nowadays one of the most impertant methods of prospecting for oil and ores.
Quite recently two of these methods, the seismic and the electrical prospecting method,
have also been adapied to subsoil exploration in conneciion 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 weither side of the
unknown boundary.

The electrical resistivity, and the modulus of elasticity which determines the rate
ol wave propagation of a crushed or completely decomposed rock, are very much lower
than the corresponding value for the same rock in a relatively intact state. Therefore
the methods have been successiully used for determining the boundary between sound
and defective rocks on tunnel jobs. Since geophysical rock exploration 1s very much
cheaper than the boring method, it deserves at least a tnial. If the attempt is successful,
the number of core borings required te secure a given amount of information can be
substantially reduced.

Function of pilot tunnels

The pilot tunnel serves the purpose of @ large-diameter exploratory hole. It also
drains the rock ahead of the main excavation. lf the inflow of water 1s excessive, the
rock can be grouted before the main excavahon reaches the water-beaning zone. Heavy
squeezing or swelling pressures are detected in time to order the required tunne)
supports for the main excavation and to revise the design for the permcneni tunnel
support. It even permits starting the main excavauon at several pomis simultaneously
in order 1o reduce the lime o! construction. Hence, if o tunnel with g iarge cross section
is located in an intensely folded or {gulted region, the construciion of a pilot tunne!
should not be omitied.

Geological observations during construction

Whatever the method ol attack 1n a tunnel may be, 1t is always advantageous to
know the details of the charactier of the rock as far ahead of the working face as
conduions permit. However, the exirapolation ifrom the exposures in the tunnel to the
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rock conditions beyond the working face requires geological knowledge and training.
Therefore, it is always advisable to keep an experienced geologist permanently on the
job. His original conceptions regarding the rock conditions are inevitably more or
less inaccurate. However, his observations in the tunnel provide him with the means
for correcting his original conceptions step for step whereby his capacity for correct
exirapolation increases. The savings resulting irom a few accurate forecasts of pending
changes in the rock conditions are likely to be more important than the cosl of retain-
ing the services of a resident geologist during the entire period of construction.

SQOURCES OQF 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 geology. The following elementary textbooks are
recommended: '

AArthur Holmes, "Principles of Physical Geology,” New York, 1945, The Ronald Press
Company. This book aisoc conlains 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, “Outlines of Physical Geology,” 2nd
edition, John Wiley and Sons, Inc., New York, 1941.

Marland P. Billings, “Structural Geology,” Prentice-Hall, New York, 1942

R. F. Leggett, “Geology and Engineering,” McGraw-Hill Book Co., Inc., New York,
1939, contains a chapter on tunnels.

T. H. Lahee, "Field Geolegy,” 4th Edition, McGraw-Hill Book Co., Inc., New York,
1941.

C. F. Tolman, “Ground Water,” McGraw-Hill Co.. Inc., New York, 1837. e

Even a moderate amount of knowledge of gzology enables the tunne] engineer t6
take advantage of what is known about the geology of the region in which a tunnel is
o be built; to decide whether or not the geological conditions at o new site require
more detailed investigations and to interpret geological reports in engineering terms.

Thz most prolific source of preliminary information on the geology of individual
parts of the United States of America are the publications of the U. 8. Geological Survey.
Geologic maps and brief descriptions of a few regions have been published in the
Folios of the Survey. A vast amount of usz{ul geclogical data has been published by
the same organization in the Water Supply Papers. Papers pertaining {o 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 bibliogranhies are available for the periods 1785 to 1918 and 1819
to 1928,
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TABLE 1—CONTINUQUS RIBS
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TABLE 1—CONTINUQUS RIBS

CAPACITY IN POUNDS PER FOOT OF TUNNEL WIDTH MAXIMUM FISER STRESS 27000 LBS. PER SQ IN.
BLAM . Width of Tunnel to Quinide Devign Concrete Line
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vanllo de medere

Vanilo de madera

L Cuha

/

* MHistoria: La varilla de madera se empleaba para reforzar los techos de las minas de carbén
laminar en Gran Bretafna donde se colocaban varillas de madera seca en barrenos ajustados.
La humedad de la roca expandia la madera, lo que producia una fuerza radial que gencraba
una resistencia z la friccién que impedia que la roca resbalara sobre la madera.

Ultimamente se han inyectado varillas de madera con lechada como se muestra en el di-
bujo superior. Durante algun tiempo se utilizaron en minas de metales basicos en Australia
para reducir ta contaminacién del mineral y disminuir el dafio a las.bandas transportadoras.

Eldibujo inferior muestra un conjunto de varitlas de madera que se ut:l.zaron en la mina
Drayrock de Idahoe, E.U, a principios de los sfios 1950.2%

* Venrasas. Son baratas y faciles de fabricar. En las minas de cerbén se pueden trozar sin da-
far a las herramientas de corte. £n las minas de metales no contaminan el mineral y no
causan danos a las bandas transportadoras.

* Desventajas: Son muy fragiles y no se pueden usar mas que para presiones de refuerzo muy
leves. No se pueden tensar y por lo tanto se tienen que instalar cerca del frente.

» Aplicacién: Por el costo creciente de Iz madera y por sus desventajes, se usa muy pboco la es-
taca o varilla de madera en la actuelidad. Donde es indispensable poder cortar el sistema de
refuerzo, se pueden usar varitlas de fibra de vidrio que son mas resistentes y confiables.

Figura 157. Estacas o varillas de madera.




Antlo de expansié

Rampa magquinada o forjode en
la barra

* Historin: (La inventd YWorley para ser usada en las minas de carbén de Filadelfia, E.U.) Ei
conjunto se inserta en un barreno con el ancla extendida, o sea en intimo contacto con las
rampas. Cuando se aprieta la tuerca contra la rondana, hay un desplazamiento de la barra
con respecto al ancla, la que se va forzendo sobra las rampas v por lo tanto se expande. Si se
afloja la tuerca y se golpea la punta del perno con un martillo se obtiene el efecto contrario y
se vuelve a extender el ancla, Existe pues ia posibilidad de volver a usar el ancla a condicién
de que no esté dafiada u oxidada en exceso.

» Ventgjas: Produce un anclaje a todo lo largo del barreno y por lo tanto produce una distribu-
citn de esfuerzos semejante a la de una varilla inyectada. Puede extenderse de nuevo y vol-
verse 4 usar si ya no se necesita en un lugar determinado. Esta caracteristica es Gtil en las
minas de carbén donde se necesitan refuerzos de poca duraciéon adyacente a un frente que
avanza y que posteriormente se derrumbara. '

* Desventajas: Su costo de fabricacién es alto. No se puede usar mas que como elemento sin
tensar y por lo tanto se tiene que instalar cerca de un frente que avanza. No puede servir mas
que a corto plazo puesto que no se le puede invectar ¥ no se puede proteger de la oxidacidn.

e Aplicaciones: Se emplea en algunas minas de carbén del este de E.U., pero se concce muy po-
co en otres tugares.,

s Atencion: Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en-
cuentran protegideos por patentes, Todo aquel que pretenda fabricar sistemas ¢ componen-
tes similares tendra que consuliar los reglamentos de patentes.

[

Fizura 158. Ancla de fijado mecinica en teda su extension, recuperable.
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Q‘ —— Placa del frente

.
s Historiz: Fue inventado por Scott?®® junio con la Compaiia Ingersoll-lland en E.U. Este
aparato tuvo un gran éxito en la industria minera. o
El tubo partide de 1 1/2 pulgada (38mm}) se va forzando en un barreno de i 3/8” (35mm} de
didmetro, Al comprimirse e tubo aplica una fuerza radial contra la roca que genera una re-
sistencia de friccion de la roca sobre el acero. Esta resistencia de fricciéon aumenta a medida
que se oxida la superficie exterior del tubo. ‘ - o ‘
Ventajas: Instalacion sencila y rapida y supuestamente més barata que una varilla inyecta-
da de la misma capacidad. : !
¢ Desventejas: No se puede tensar y por lo tante la activa el movimiento de la roca en la mis-
ma forma que una varilia inyectada: Su accid:: de soporte es parecida a la de una varilla sin
tensar por lo que se tieng que instalar muy cerca del frente. E1 didmetro del barreno es pre-
ponderante v ta mayoria de ios fracasos que ocurren durante la barrenacion se deben a los
barrenos gue quedan demasiado estrechos o amplios, En algunos casos la oxidacién se ha
presentado muy rapidamente y esto se convierte en un problema cuando se requiere un re-
fuerzo de lurga duracién, No se puede inyectar el aparato.
Aplicaciones: Se utiliza cada vez méas en trabajos de refuerzo ligero en la industria minera,
sobre todo cuando ¢l tiempo de soporte es corto. Poso se ha utilizado hasta ahera en los tra-
bajos de ingenieria civil, ) :
Atencién: Algunos de los sistemas 0 componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en-
cuentran protegidos por patentes. Todo aquel que pretenda fabricar sistemas o componen-
tes similares tendrd que consultar los reglamentos de patentes. '

Figura 159, Ancla de friccidn o tubo partido.
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Morlero exprimido a presion
cuando se insorla lo varlla
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s Historia: Se invent6 en Escandinavia para inyectar y anclar varillas en barrenos. Medios tu-
bos perforados se rellenan de mortero come se indica y luego se amarran las mitades y se in-
sertan en el barreno. El mortero se exprime a presion cuando la variila se empuja por el
centro del tubo como queda ilustradoe.

Varillas Didmetre del barrena Didmetro de la manga
34" 19 mm 114" 32 mm 116" 27 mm
1 25 mm 112" 38 mm 11/ 32 mm
11/8" 29 mm - 134" 44 mm 112" 38 mm
11/4” 32 mm ' 2" 51 mm - 13147 44 mm
13/68" 85 mm 214" 57 mm 2" 51 mm

¢ Ventgjas. Sencillo y efectivo si se siguen estrictamente las recomendaciones de los tamarios.
Se pueden usar tramos cortos para formar una ancla y tensar la barra.

s Desventajas: Relativamente caro st se compara con las varillas inyectadas.

« Aplicaciones: Se utilizan extensamente en la ingenieria civil de Escandinavia. En otras par-
tes su uiilizacidén es mas limitada.

s Atencidn, Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en-
cuentran protegidos por patentes. Toao aquel que pretenda fabricar sistemas ¢ componen-
tes sirnilares tendra que consultar los reglamentos de patentes.

Figura 160. Sistema “'perfoboli’ para anclar e inyectar vanllas.
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Simple ploce de retén

« Historie: I'ue inventada como una alternativa econémica el sistema ''Perfobolt' escandina-
vo cuando se pueden usar variilas sin tensar. Se bombea un mortero grueso en el berreno con
una bomba de mano sencilla. Se empuja ia varilla en la lechada como se ve en la ilustracién.
En barrencs verticales se detiene a veces la varilla con una pequefia cufia de madera o de ace-
ro colocada en el cuello del barrenc. Si es necesario se puede afladir una placa de retén con
una tuerca, pero como refuerzo muy ligero se utilize a veces la varilla sola.

= Ventaja: Sencillo y econdmuco.

¢ Desventajas' No se puede tensar por lo gue se tigne que instalar antes de que se presenten de-
formaciones importantes en la roca,

¢ Api:caciones: Se utibiza mucho en la industria minera para refuerzos ligeros y en la
mgenieria civil para Nijar la malla y dar sostén a los ductos de ventilacién, la tuberia y servi-
cios similares.

Figura 161. Varilla inyectada sin tensar.
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» Historia: Probablemente sea el primer tipo de ancla mecénicamente fijada. De fabricacién
muy sencilla y econémica, se usa en todo el mundo, El final de la varilla se ranura como lo
muestra el dibujo y la cufia penetra 2l empujarse el conjunto contra el fondo del barreno. La
cuna expande la extremidad del ancla y la fija en la roca.

En el dibujo se ilustran también dosrondanas biseladas que se utilizan para adaptarse a
superficies inclinadas. Se utiliza la rondana templada cuando se tensa el ancla al apretar la
tuerca mediante un medider de torsién {torguej.

+ Ventajas: Sencillo y econbdmico. En roca dura proporciona un anclaje excelente y permite el
tensado inmediato del ancla.

» Desventejas: Por el drea reducida entre el ancla expandida y 1a roca, puede presentarse una
trituracién tocal de ésta cuando ta resisiencia de la roca inalterada es menor de unos 10 MPa
(1500 Ib/pulg® ), con el deslizamiento consecuente del ancla.

« Apicaciones: Porlo insegure del ancla en roca de mala calidad, el ancla ranurada con cufia se

- ha visto suplantada por el ancla de casquillo expansivo, que es mas versatil, Hoy dia se usa
muy poco,

TFigura 162, Ancla ranurada con cufia
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* Historiar Las anclas mecédnicas de casquillo expansivo se inventaron para lograr un anclaje
mds seguro en una game mas extensa de rocas que aguélias en las que se puede utilizar el sis-
tema del ancla ranurada con cuna. El dibujo sefiala algunos componentes que se pueden uti-
lizar en diferentes combinaciones. El ancla de casquillo expansivo es uno de los muchos tipos
diferentes, que tienen mas o menos la misma forma. Una cufia que se fija al perno, se jala
dentro de un casquillo comico que al expandirse se presiona contra las paredes del barreno.
El tapén de hule para confinar la lechada se coloca para centrar el perno en el barreno ade-
mis de seliarlo y evitar las pérdidas de lechada. Un sistema alterno consiste en utilizar un
veso de fraguado rapide para sellar la boca del barreno, Se ilustran diferentes maneras de ha-
cer circular ia lechada. La lechada se inyecta por la boca del barreno y el tubo de regreso lle-
gz hasta el final det mismo. La invecci6n termina después de Ia salida del aire v de la emisién
de lechada por el wubo de regreso.

« Ventejas: Y ancla puede tensarse inmedintamente después de la instalacién ¢ inyectarse
posteriarmente cuando los primeros movimientos havan cesado. Anclaje muy Segure cn ro-
¢a bucna y s¢ pueden legrar cargas de anclaje elevadas.

* Desventajas: Bastante costoso. La instalacidn correcta requiere una mano de obra experta y
una supervision cuidadosa. Los tubos de inyeccion se dadan facilmente durante la instala-
cibn y es indispensable hacer una prueba de agua antes de inyectar la lechada.

* Aplicaciones: Se utilizan muchisimo en la ingenieria civil para refuerzos permanentes Enlas
minas se usan muchas veces también sin inyeccién, '

* Atencionr Algunos de los componentes estan protegidos por patentes,

Figura 163. Ancla mecanicamente fijada, tensada e invectauda.
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« Fistoria: El dibujo es una combinacién de varies sistemas de anclaje que se utilizan en espe-
cial en la minerfa australiana. Bl fijado con morterc tiene la ventaja de poderse utilizar en
macizos de roca muy mala. El dibujo muestra un sistema de inyeccién de lechada. Un siste-
ma alterno consiste en inyectar una mezcla seca de arena/cemento por un tubo y una canti-
dad medida de agua por otro tube retiréndose ambos tubos al final de la operacién.
La placa de retén indicadora de carga es una de varios tipos que proporcionan una indi-
caci6n visual de carga cuando se deforma progresivamente con clla.
Ventaojas: Fs un sistema econdmico con buenas perspectivas de anclaje en muchos tipos d¢
roca. La placa de retén indicadora de carga proporciona una buena indicacion de la carga del
ancla y produce el efecto de resorte en algunas aplicaciones.
¢ Desventajas: Necesita mucho cuidado para formar un buen anclaje. No se puede tensar has-
ta que la lechada ha fraguado. La rigidez tanto de! ancla como de la placa puede ser dema-
siado pequeila para algunas aplicaciones. ,
e Aplicaciones: Se utiliza sobre Lodo en la mineria donde las necesidades de refuerzo para pla-
* zos relativamente cortos no requieren la cementacién de todo el perno para protegerlo de la
corrosion. La parte sin cementar del ancla actia como resorte en aquellos casos donde se pre-
vén grandes cambios en los esfuerzos durante su vida util.
* Arencion: Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en-
cuentran protegidos por patentes. Tedo aquel que pretenda fabricar sistemas o componen-
tes similares tendrd que consultar los reglamentos de patentes,

-

Figura 164. Ancla tensada y fijada con mortero.
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» Historic: Es el sistema de anclaje mas complejo que se usa en la actualidad; combina la
mayoria de las ventajas de los demas sistemas. Se encuentran resinas con su catalizador (en-
durecedor) en “'salchichas’ de plastico, con el catalizador separado de la resina por otro reci-
piente de plastico o vidrie. Se empujan las cdipsulas dentro del barreno con un facnero y
luego se inserta la barre. La rotacién de la barra durante la insercion rompe las capsulas con
la consecuente mezcla de la resina con el catalizador (endurecedor).

En la aplicacién del dibujo se coloca primero una resina de fraguado rapide, que formu
un ancla sélida que permite que se tense el ancla unos cuantos minutos después de la mezcla.
L=a resina de fraguado lento fija luego el resto de la barra. La barra del dibujo tiene una rosca
gruesa Lipo soga que proporciona una buena adherencia y permite los ajustes necesarios en
cuanto a su largo. .

* Veniajas: dMuy adecuado y facil de usar. 2 logran anclas de muy alta resistencia en roca de
mala calidad y st se eligen los tiempos de fraguado adecuados, en una sola operaci6n se ob-
tiene un sistema de anclaje totalmente inyvectado.

» Desventgjas- Las resinas son costosas ¥ lienen un tiempo de almacenarmento limitado,
sobre todo cn climas calientes. ]

e Apiicaciones' Se utilizan cada vez mas en lugares dificiles donde el costo es menos importan-
te que la rapidez y la seguridad.

* Atencidn: Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en-
cuentran protegidos por patentes. Todo aguel que pretenda fabricar sistemes 0 componen-
tes similares tendrd que consultar los reglamentos de patentes.

Figura 165. Barra con rosca, tensada, fijada en resina,




| T T A i prees CREWT ) eypemy . - T hpyrmne ¢

FACULTAD DE INGENIERIA UNANM
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

Palccio de Mineria, Calle de TacubaNo 5, Primer piso, Delegaadn Cuauhtémoc, CP 04000, Centro Historico, Méxco DF,
APDO Postal M-2285 e Tels 55214021 al 24, 5623 2910y 5623.2971 ® fax: 5510 0573



ESTABILIDAD DE TALUDES EN ROCA

Ing. Sergio R. Herrera Castaiieda



Geologia y mecanismos de falla en taludes

La forma en que fallan las excavaciones a cielo abierto vy las laderas naturales tienen
relacion directa con las caracteristicas geoldgicas del terreno donde se encuentran. como
son. el tipo de roca y grado de alteracion. las fallas v sistemas de fracturamiento quc cstan
presentes v las condiciones de permeabilidad v del agua en ¢l subsuelo.

Los suelos por lo general presentan un mecanismo de falla tipo circular v en ocasiones tipo
falla plana cuando se trata de suelos residuales conteniendo estructuras heredadas.

Los macizos rocosos también pueden fallar en forma circular cuando las rocas se
encuentran en un estado de alteracion avanzado o sumamente fracturadas.

Ademas de este tipo de falla. las rocas pueden fallar por volteo, condicidn que rara vez se
presenta en los suelos. También las rocas pueden fallar por deslizamiento de bloques sobre
planos o discontinuidades en forma de falla plana o bien. cuando se interceptan dos o mas
discontinuidades v la linea de interseccion tiene salida hacia la excavacion, la forma de
falla es tipo cuiia.

La superficie de falla en los suelos por lo general atraviesa el propio material que los forma,
aprovechando las zonas donde el esfuerzo cortante resistente es menor al actuante.

Con c¢xcepcion de la falla circular. los macizos rocosos siempre fallan siguiendo las
discontinuidades preexistentes. donde la resistencia al esfuerzo cortante es mas baja. Estas
discontinuidades estan representadas por planos de estratificacion, fracturas, fallas
geologicas antiguas. diaclasas de enfriamiento. superficies de contacto, esquistosidad y
fohacion. entre otras.

Los diversos mecantsmos de falla se producen por varios factores: caracteristicas geologico
estructurales del terreno. baja resistencia de los suelos o rocas a través de sus
discontinuidades v las caracteristicas de las fuerzas externas como la subpresion. ¢l empuje
hidrostatico v las fuerzas sismicas. ademas de las debidas al peso propio.

Los mecanismos de falla rotacional como el circular v el no circular. son caracteristicos de
los suclos v de las rocas alteradas que se encuentran en la parte mas superficial. Esta forma
de falla puede ademas presentarse en masas de roca intensamente fracturadas al grado tal
que puedan ser consideradas como 1sotropicas. La . superficie de falla por lo gencral es
paralela al limite entre la roca alterada v la sana o menos alterada.



La falla plana se produce en taludes donde el deslizamiento se desarrolla sobre un solo
plano. Para que cinematicamente esto sea posible. se deben satisfacer dos condiciones:

a) El plano de falla debe aflorar en la cara del talud v su echado debe ser menor
que la inclinacion de éste.

b) Deben existir las condiciones topograficas o de fracturamiento para que
lateralmente se definan los limites del bloque.

La presencia de grietas de tension en ia parie superior del talud incrementa la inestabilidad.
debido a que el agua penetra con facilidad y produce empuje hidrostatico por detras de la
masa deslizante v adicionalmente se incrementa la fuerza de subpresion en el plano de falla.

Las cufas son por lo gencral bloques de roca en forma de tetraedro delimitados
lateralmente en su base por dos planos de fracturamiento. La estratificacion puede
constituir uno de estos planos. Para que una cufia de roca se pueda movilizar es necesario
que la linea de interseccidn de los planos de fracturamiento aflore en la cara del talud. o sea
que el echado de la linea de interseccién debe ser menor que la pendiente del talud.

Por lo general. las caracteristicas de resistencia al esfuerzo cortante en los planos que
forman la base de la cufia son distinias y deben ser investigadas independientemente.

Los taludes escarpados constituidos por rocas con fracturamiento vertical o sub-vertical,
suelen presentar falla por volteo. Las columnas o bloque tabulares de roca pueden presentar
planos de rotura paralelos a su base, lo que facilita su rotacion. Cuando estos planos de
rotura ademas presentan inclinacién hacia la excavacion, puede presentarse un movimiento
mixto de volieo v deslizamiento. Las fuerzas que producen el volteo de los bloques son: el
empuje hidrostatico v el sismico.

Principales tipos de falla en suelos v rocas: ‘.

Falla circutar Falla no-circutar Faila plana

/

Falla en cufia Falla poligonal Falla por volteo



Influencia del agua subterranea

Una excavacion a cielo abierto produce un desequilibrio natural de las fuerzas actuantes en
el sitio. El agua presente en el subsuelo producird fuerzas que pueden avudar al
desequilibrio, dependiendo de las condiciones geoldgicas especificas del sitio y de las del
agua.

El agua en los suelos .puede causar problemas _de inestabilidad en tres formas
principalmente:

a) El suelo puede estar saturade y mostrar un nivel freatico alto en estado natural. Esto
puede dar signos de inestabilidad antes de realizar cualquier excavacion.

b) El suelo no muestra signos de inestabilidad natural, pero tiene un nivel freatico cercano
a la superficte. esta condicion puede presentar dos casos extremos:

1°. Cuando el suelo es granular ¥ permeable
2°. Cuando el suelo es totalmente cohesivo e impermeable

Entre estos dos extremos se pueden tener muchas variaciones en la composicion de los
suelos con propiedades intermedias ¥ por ello también se pueden tener tratamientos
intermedios a los que se aplicarian en cada caso extremo.

¢} Ll agua en el suelo puede existir v fluir a través de estratos permeables junto con otros
impermeables en la masa de suelo.

Cuando los estratos permeables son gruesos y estdn claramente identificados. el
agua contenida en ellos fluye sobre la superficic del siguiente estrato inferior
umpermeable. esto puede causar una superficte lubricada por donde se inicie la falla
del talud.

Cuando cl estrato permeable es muy delgado se pueden desarrollar altas presiones
en ellas v producirse la falla. Estas capas delgadas pueden pareccr insignificantes
cuando se recuperan en los sondeos de exploraciéon pero son planos potenciales de
debilidad dentro de la masa de suelo

El patron del flyo de agua en los macizos de roca esta controlado principalmente por la
geologia estructural. porque en la mavoria de ellos el flujo ocurre a través de las
discontinuidades mds que a través de la roca intacta.

Puesto que las discontinuidades se presentan generalmente en sistemas que tiencn una
orientacion dada. Ia permeabilidad de las rocas variara con la direccion. (anisotropia
respecto a la permeabilidad). En cierto tipo de rocas la permeabilidad depende también del



nivel de esfuerzos a la que estan sometidas, ya que influye en el grado de apertura de las
discontinuidades.

Los taludes por lo general estan formados por una zona de suelo en la parte superior y de
roca en la inferior con diversos grados de alteracién. La parte formada por roca puede
contener una o mas litologias cada una con distinta permeabilidad y el flujo del agua estar
controlado por la distribucidn de estas zonas.

Las estructuras geologicas mavores como las fracturas o fallas. pueden tener un efecto
significativo en el flujo de agua en el terreno, por ejemplo. las que contienen material de
relleno impermeable como la arcilla. impiden el flujo y son la causa del incremento de la
presion del agua atrds de estos planos. Por otra parte. las que contienen rellenos granulares
o diques igneos muy fracturados pueden formar zonas de elevada permeabilidad general.
concentrando el flujo del agua subterranea y drenando eficientemente la roca en esa zona.

Entre estas dos condiciones se pueden tener casos intermedios. La red de flujo resultante de
esta intercalacion compleja de zonas con diferente permeabilidad, es que las fallas pueden
tener una variedad de efectos sobre el flujo de agua v sobre la distribucion resultante de la
presion actuante en una superficie potencial de falla.

Es clara entonces la necesidad de conocer y prestar especial atencion de las estructuras
geologicas mayores localizadas cerca del talud. Por lo anterior. se requiere de una buena:
descripcion de los suelos v de las rocas que constituiran el taiud, que incluya la
dentificacion individual de cada tipo. las estructuras que los afectan y la descripcion de las
condiciones del agua en el subsuelo.

—
oy

influencia de las fallas en las condiciones del agua subterranea



La geologia estructural regional. la topografia y el clima de la zona donde se pretende
realizar una excavacion a cielo abierto, son también indicadores de la recarga potencial del
terreno v su influencia en la estabilidad del talud.

Otro aspecto también importante relacionado con la inestabilidad es la fluctuacion del nivel
del agua en el subsuelo.

Dependiendo de la estructura geologica del area donde se ubica el talud, puede existir un
nivel de agua de tipo local v/o bien el nivel de aguas freaticas de cardcter regional. Ambos
pueden influir en la estabilidad de un talud en forma local o general. dependiendo de la
altura de la excavacion. Los niveles de agua tipo local estan por lo general restringido a la
¢poca de lluvias.

Los niveles del agua subterranea fluctiian mas rapidamente en terrenos formados por rocas
fracturadas que en la mayvoria de los suelos. lo anterior debido al porcentaje de vacios
contenidos en cada uno. En los suelos la distribucion del agua se efectia en forma mas o
menos uniforme. mientras que en las rocas se concentra en las discontinuidades.

El incremento del nivel del agua en un macizo rocoso. al presentarse una iluvia abundante,
pueden ser varias de veces mavor que en un suelo. Dicho de otra forma, se requiere poca
cantidad de agua para llenar los espacios vacios presentes en las discontinuidades para que
se produzca elevada presion hidrostatica.

Resistencia al esfuerzo cortante del terreno

La principal influencia de la presion del agua en la estabilidad de un talud es reduciendo la
resistencia al esfuerzo cortante a lo largo de planos preestablecidos o potenciales.

La presencia del agua también puede provocar inestabilidad por medio del empuje
hidrostatico que actua en planos o discontinuidades que no estdn sometidas a esfuerzo
cortante. como son las grietas de tension o fracturas subverticales,

La presencia del agua tiene un efecto deletéreo sobre la resistencia al corte de los suelos y
algunas superficies de roca. traduciéndose esto en un valor menor del angulo de friccion v
de cohesion. En pruebas de resistencia a la compresion simple de nucleos de roca
ensavadas en condiciones secas v saturadas. se observa un decaimiento en la resistencia
entre10% v 40%. dependiendo del upo de roca.  Algo similar puede ocurrir en su
resistencia al corte. por ello es importante emplear en los analisis angulos de friccién
obtenidos a partir de muestras ensayadas en condiciones saturadas.

La resistencia al esfuerzo cortante de las discontinuidades de un macizo rocoso es una
caracteristica mecanica fundamental que deben conocerse para fines de diseno de
excavaciones en roca. La resistencia al esfuerzo cortante de la roca intacta es con mucho



superior a la que se desarrolla a lo largo de discontinuidades. por elio los problemas de
deslizamientos y deformabilidad basicamente se presentan en las fracturas y sus rellenos.

Tanto en los suelos como en las superficies de falla en las rocas, la resistencia al esfuerzo
cortante se establece con base en el criterio de Coulomb donde la resistencia maxima al
corte esta definida por la ecuacion 1:

Donde:
[T es el esfuerzo resistente al corte
O es el esfuerzo normal al plano ensayado
Dma €5 el angulo de friccion maximo
¢ es la cohesién

Cuando va han ocurrido desplazamientos tangenciales en la masa de suelo o roca, la
resistencia se reduce a la resistencia residual. donde la resistencia debida a la cohesion del
material ha desaparecido totalmente. entonces la ecuacién de resistencia adquiere la forma
siguiente. Ec.2: . -

Tree = O 8 Oreq vermnnn € 2

Donde;
Cres €5 el esfuerzo resistente al corte residual
T es el esfuerzo normal al plano ensavado :
Tima €5 el angulo de friccion residual

La influencia mas importante de la presencia de agua en la discontinuidad es la
reduccion del esfuerzo conante debido a la reduccién del esfuerzo normal. entonces la
ecuacion adopta la forma Ec.3:

T= (0-u)tg dpyin + € e Ec3

Donde:
~ es cl esfuerzo resistente al corte
~1 es el esfuerzo normal al plano ensavado
u es la presion del agua en la discontinuidad o presion de poro
Tmas €5 ¢l dngulo de friceion maximo
¢ es la cohesion

Cuando se requiere del analisis tridimensional de un talud. por ejemplo la falla tipo cuiia, el
uso de la malla de provecciones estereograficas es una herramienta muy util que permite
manejar los planos v las fuerzas actuantes sobre ellos en forma espacial.



Faila no-circular

Falla ptana Falla en cufla

Falla Poliganal Fallz por volteo

Meétodos para introducir los datos de las condiciones del agua subterranea
en los analisis de estabilidad



Estabilidad de taludes

Los deslizamientos son uno de los procesos geologicos mas destructivos que afectan a los
seres humanos, causando anualmente miles de muertes y dafio en las propiedades por varios
millones de pesos, sin embargo muy pocas personas son conscientes de su importancia. Se
calcula que el 90% de las pérdidas por deslizamientos son evitables si el problema se
identifica con oportunidad y se toman medidas de prevencion y controt adecuadas.

Un talud o una ladera natural es una masa de tierra o roca que posee pendiente o cambios de
altura significativos.

Las laderas que han permanecido estables por mucho tiempo pueden fallar en forma
imprevista debido a cambios topograficos, sismicidad. flujo de agua. cambios en la resistencia
de los materiales que la constituyen, intemperismo o por otro s factores que modifican su
estado natural de estabilidad.

En un talud o en una ladera se pueden identificar los siguientes elementos:

1. Altura

Es la distancia vertical entre el pie y la cabeza, la cual sc presenta claramente
definida en taludes artificiales pero es complicada de cuantificar en las faderas
debido a que el pie y la cabeza no son accidentes topograficos bien marcados.

2. Pie

Corresponde al sitio de cambio brusco de pendiente en la parte inferior.

3. Cabeza o escarpe

Se refierc al sitio de cambio brusco de pendiente en ta parte superior

4. Altura de nivel fredtico

Distancia vertical desde el pie del talud o ladera hasta el nivel de agua medida
debajo de la cabeza.

5. Pendiente

Es la medida de ia inchinacion del talud o ladera. Puede medirse en grados, en
porcenilaje ¢ en relacion m/l. en la cual m es la distancia horizontal que
corresponde a una unidad de distancia vertical.

Ejemplo: Pendiente : 45° 100%. o 1H:1V.

Existen, ademas. otros factores topograficos que se requiere definir como son
longitud, convexidad (vertical). curvatura (horizontal) v darea de cuenca de
drenaje, los cuales pueden tener influencia sobre el comportamiento geotécnico
del 1alud,
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Métodos de analisis de estabilidad

Anélisis de falla plana

Las fallas planas ocurren a lo largo de una superficie aproximadamente plana y se
analizan como un problema en dos dimensiones. Aunque pueden existir otras
discontinuidades que definen los limites laterales de los movimientos, solo se tiene en
cuenta el efecto de 1a discontinuidad principal- El tamafio de las fallas planares puede ir .
desde unos pequefios metros cubicos a montafias enteras.

El analisis cinematico tiene en cuenta cuatro condiciones estructurales asi:

a. La direccion de la discontinuidad debe estar a menos de 20 grados de la direccion de
la superficie del talud.

b. El buzamiento de la discontinuidad debe ser menor que el buzamiento de la
superficie del talud.

c. El buzamiento de la discontinuidad debe ser mayor que su angulo de friccion,

d. La extension lateral de la masa potencial de falla debe ser definida por superficies
laterales que no contribuyen a la estabilidad. Si las condiciones anteriores se cumplen
la estabilidad puede evaluarse por el método del equilibrio limite. E! andlisis de
estabilidad requiere la solucién de fuerzas perpendiculares y paralelas a la superficie de
falla potencial.

GRIETA DE TENSION EN LA CARA DEL TALUD GRIETA DE TENSION ARRIBA DE LA CABEZA

REPRESENTACION DE LA FALLA PLANA



En la Figura 4.15 se presentan esquemas de una falia plana con grieta de tension en la
cara del talud. con grieta de tension arriba de cabeza del talud v una representacion
esquematica general de la falla plana.

De acuerdo con la localizacion de la grieta de tension se pueden considerar dos casos:

a. Con grieta de tension en fa cara del talud, abajo de ia cabeza.
b. Con grieta de tension arriba de la cabeza del talud
l.as ecuaciones de estabilidad son las siguientes:

Para ¢l caso a (Gricta abajo de la cabeza):

- Profundidad de la grieta Z = (Hcot ¥;—Db) (tan¥;— tan¥)

- Pesodel bloque W = ( %)y H [(1-Z/H) cot W, (cot ¥, tan W, -1)]
- Area de deslizamiento A = (Hcot W;-b) sec ¥,

Para ei caso b {(Grieta arriba de la cabeza):
- Profundidad de la gricta Z = H+btan%¥ —(b+ Hcot W¢) tan'¥,
- Peso del bloque W =('2)y, H? cot ¥ X + bHX +Bz
_ X =(l-tan'¥, cot ¥)
- Areade deslizamiento A = (Hcot W, +b) sec ¥,

Para ambos casos:
-Fuerza de subpresion del agua U = (2 }y, Zu A
-Fuerza dc empuje delagua V = (%) vy, 27w

Factor de seguridad

bs < {cA + [W(cos W, useny, )—U -Fseny , + Tcosejumgb}
T U {seny ,+ acosy , )+ cos :,u":, ~T'send)| o

Donde:

/1 = Altura de cara del talud

¥, = Inclinacion del talud

¥, = Inchinacion de la corona

¥, = Inclinacién del plano de falla
/= Distancia de la grieta

¢ = Aceleracion sismica
= Tension de pernos o anclajes
£ = inchnacion de los tensores con la normal a la talla

¢ = Cohesion

¢ = Angulo de fmecion

#» = Densidad de ia roca

¥« = Densidad del agua

Zy= Alwra de agua en la grieta

7 = Profundidad de la grieta

U = Fuerza de subpresion del agua
" = Fuerza de empuje del agua

H = Peso del bloque

A = Area de la superficic de falla.



En las ecuaciones anteriores también sc incorporan las fuerzas del agua vy las fuerzas de
estabilizacion por medio de pemos o anclajes. Es importante definir con anterioridad al
analisis. la localizacion de la grieta de tension, aunque en algunos casos los
movimientos no s¢ han inictado v la grieta de tensién se puede obtener utilizando Ia
expresion siguiente (Hoeh v Bray, 1981):

B = ‘J’(cotq/j,_ coty , ) —coly,

La expresion presentada para ¢l Factor de Seguridad puede ser simplificada para
algunos casos, por ejemplo:

1. No hay fuerzas externas (ay T —0):

_ [c,;' + (H" cosy , - —Fseny, )!un¢J

(H" seny , + 1 cos 1//!,)
2. No hay fuerzas externas ni presion de agua:

[cA + W coswy piungﬁ)

0=

Wsiny ,

3 No hay fuerzas externas ni presion de agua. ni cohesion:

p o land)
fun W

Analisis de falla en cuia

La falia en cuha ocurre cuando la masa de roca se desliza a lo largo de dos
discontinuidades que se interceptan  en un angulo oblicuo a la superficie del talud
(Freura 1 16).  La formacion de una falla en cufa depende primordialmente, de la
htologia v de la masa de roca.

Ll analists cinematico de una falla en cufia es controlado por la orientacion de la linea
de interseccion de los dos planos. Las condiciones estructurales que se deben cumplir
son las siguicntes.

a La direccion de la linea de interseccion debe ser aproximadamente cercana a la del
buzamiento de la superficie del talud.

b. [l buzamicento de la linea de interseccion debe ser menor que el de la superficie del
talud.

¢ [l buzamiento de la linea de interseccion debe ser mayor que el angulo de friccion
promedio de las dos superficies.

Cn las figuras 4.17 v 4,18 se presenta el esquema grafico del analisis cinematico de la
talla en cufia



o} CASO GENERAL ' b) SIN GRIETA DE TENSION

S0 ASuWE
SATURACION

LINC& O
INTERSECCHON
PIRECCION DL
DESLIZAMIENTO

'~
INTERSLCCION

¢) TALUD DRENADO

INTERSECCION

Figura 4.16 Esquema general de la falia en curia.

a) FALLA DE cuRa b) INTERPETRACION DE LA FALLA EN CURA
HOTA: LA INTEWSECCION DEBE GUEDAR EN EL AREA SOMOREADA

Figura 4.17 Anélisis cinemitico de la falla en cufia (Hoek y Bray 1981).



Una vez se ha realizado ¢l analisis cinematico, usando métodos estereograficos, se
puede calcular el Factor de Seguridad.

a. Caso general

FS =

) (cao X+c,e Y)+[A ~ Z—“—'}’)tangz},,
v H 2y,

Donde: -

C, v, = cohesiones

¢, v ¢ = angulos de friccion

¥ = Peso unitario de la roca

¥, = Peso unitario del agua

H = Alwra total del bloque

X, Y. Ay B dependen de la geometria

¥, = Buzamientode los planosayb

¥ = Buzamiento de la interseccion

sen 6,

X =
senbfys o-Cosf,, e 2
v = senf;
senfys e CosOyy, o
A = Cosy, —cosy, ecosé nae nb
sen i, e sin*@ na e nh
B = Cosy, — cosyaecos B naenb

>
seny, esen” & nue nh

b. Talud drenado

-
J

FS=—— (caX + cp¥ )+ Atang, + Brang,

yoll

¢. Talud no cohesivo

C = 0 (solo friccion)
FS = atan ¢, + B 1an ¢y

d. lgual angulo de friccion en los dos planos
Fg = _SEM g wang
sen(¢/2) tuny,
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Analisis de falla al volteo

Las fallas al volteo ocurren en masas de roca que estan subdivididas en una serie de
columnas de gran buzamiento y con rumbo aproximadamente paralelo a la superficie
del talud. En ia falla al voiteo la columna de roca rota alrededor de un punto cerca a la
base de la misma columna (Figura 4.19),

BLOQUE n

CONDICION DE ESTABILIDA
DE La COLUMNA

DESLIZAMIENTO
[ ] voureo
[ ] estasie

BLOCUL

Figura 4.19 Esquema general dc la falla al volteo.

E) andlisis cinematico reguiere para que ocurta volteo, que se presenten las siguientes
condiciones:

a. El rumbo de las capas debe ser aproximadamente paralelo a la superficie del talud.
En ningtn caso la diferencia debe ser superior a 20 grados (Figura 4.20).
b. El buzamiento debe cumplir la siguiente condicion:

(90 -W, )< (W)

Donde:

¥, = Buzamiento de las capas

Vi = Buzamiento de la superficie dei talud

¢, = Angulo de friccion a lo largo de los planos.

El procedimiento de analisis no es tan claro como para los otros tipos de falla v se
sugiere consultar las referencias de Goodman y Bray (1976) y Hoek v Bray (1981).



GEOLOGIC FACTORS CONTROLLING SLOPE STABILITY IN OPEN PIT MINES
by
F. D. Patton
Associate Professor of Geology. University of lllinpis
and
D. U. Deere

Professor of Civil Engineering and Geology, University of Illinois

INFRODUCTION

A close relationship exists between the geologic investigation and the stability analysis
of the slopes of an open pit mine. One significant result of this relationship is that the stability
analysis is no better than the assessment of pertinent geologic factors that enter into the analy-
818,

‘In some slope stability problems the engincering solution becomes obvious once the
geologic framework is established. In other cases, establishing the geologic framework is only
the first stage in the process of analysis. However, even in these cases the geology should not
be neglected once the analysis is made. The geology should be periodically reviewed when new
slopes are excavated. This will help ensure that the basic assumptions for the analysis have not
changed and will permit changes when new conditions are encountered.

In recent vears improved methods of stability analysis have been accompanied by ad-
vances in laboratory testing techniques and new knowledge of the shear strength of rock dis-
continuities. At the same time there have been improvements in field geological descriptions.

As more cxpenence is gained in analyzing and predicting the stability of rock slopes, the
importance of certain geologic factors has become more apparent. Some of these factors were
described in a paper given at the Open Pit Mining Symposium in Johannesburg, South Africa
in September 1970 (1}. This paper includes many of the points covered at that meeting but with
additional emphasis on the significance of the major geologic structures. Other papers given at
the South African symposium also considered geological and hydrogeclogical factors in slope
stability analvsis (2) (3) {(4) (5) (6).

This paper first describes the approach 10 a slope stability problem including assessment
of the relative roles of ficld geology studies. laboratory testing, stability analyses, and continued
slope monitoring studies. Next, is described a framework which has been found useful for
classifying or scparating the several types of slope stability problems encountered in open pit
mines The princtpal geologic factors in slope stability problems in rock are discussed and brief
comments are made on how thesc factors distinguish stability problems in rock slopes from
those normally encountered in soil slopes. The over-riding control of major geologic structures,
especially faults, in most slope stability problems is emphasized. In this regard the relative im-
portance ‘of statistical studies 15 contrasted with knowledge of the positions of key structural

23
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features shown on maps and the projected positions of these structures in cross sections of fu-
ture mine slopes. Finally, several elements in the stability of rock slopes which deserve special
consideration will be described.

APPROACH TO SLOPE STABILITY PROBLEMS

The purpose of soil and rock mechanics studies of open pit mines is to ensure reasonable
stability of the slopes in the most economical way. These studies generally include (a) detailed
geological mapping, (b) determination of the groundwater conditions in the open pit area, (c)
determination of the mechanical properties of the soil and rock by both laboratory and in-situ
freld testing, (d) analytical studies of the slope stability for given slope angles and in different
portions of the mine, and (e) monitoring the behavior of the slope with continuing geologic sur-
veillance and appropriate instrumentation,

Depending on the results of the above studies, it may be necessary for safety and stabil-
ity to design flatter slopes or to provide certain remedial measures. These coutd inciude wider
benches at particular locations, drainage wells or drainage galleries, tie-back anchors or deep
rock bolts, and surface treatment of slopes to prevent loosening, ravelling, or erosion.

Conflicting requirements are always present in stability studies of open pit mines. From
the viewpoint of economy, steep slopes and minimal remedial measures are desired. However,
from the viewpoint of safety and stability (and therefore indirectly, economy), the slopes should
be as flat as possible and numerous remedial measures may be required or destrable. It is diffi-
cult for management to select the best excavation procedure until the stability of various pos-
sible slopes has been evaluated.

The primary responsibility for those conducting soil and rock mechanics investigations
for stability studies of open pit mines is to prevent major slope failures which could result in
loss of life and/or serious production stoppages. In order to meet this responsibility a rather de-
tailed inital study is required followed by continued mapping and surveillance of the open pit
slopes and exposed geological features and careful monttoring of the groundwater conditions.

Analysis of the test results, groundwater levels, and geological conditions must be kept
up to date so that possible dangerous slope failures can be anticipated and prevented by apply-
ing appropriate remedial work where necessary. It becomes the duty of the geologists and soil
and rock mechanics experts to anticipate potentially dangerous areas long before they start to
fail and become obvious to the operating personnel. Many of the investigated areas will be
shown by the studies 1o be relatively safe; others, however, may be shown to be so critical that
immediate action is required.

It is best if the geologist has a working knowledge of the shear strength of natural ma-
terials and of methods of stability analysis. In this way it is more likely that the truly significant
geologic factors will be recognized and mapped. In a similar vein, Miiller and Hofmann (2)
recommended model tests at an early stage in the investigation to permit better selection and
interpretation of the geologic field data. In any event, close cooperation between the field geo-
logist and the personnel making the analysis is essential.

The role of the geologist is critical in both the collection and presentation of data for it
s casy to collect more data than can be used in an analysis. This can result in the analyst mis-
dlrccung his emphasis. Hence. only the most pertinent data should be presented. Yet any iimit-
auon on the quantity of data presented to the analyst will reflect the prejudices of the collector.
As a result, experienced geologists are essential in this phase of a study, for the geologist's
prejudices must be in agreement with and correctly anticipate the actual mode of failure of the
slope .(should a failure occur), the location of the critical materials, and the actual distribution
of fluid pressure .wnhm the siope. It is therefore the job of the geologist to examine a large
number of geolqglcal parameters and reduce them to a few significant ones. In many cases the
final determination of which parameters are significant must await the outcome of the pre-
Itminary stabiiity analysis. At this point new field investigations may be required.
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Miiller and Hofmann (2) have noted that in the “assessment of the stability of a slope the
interpretation of the geological data is not only one of the most important but unfortunately one
of the more unreliable and indeterminant steps.” They also noted, and it has been our exper-
ience, that stability calculations using strength and fluid pressure parameters based upon geo-
logical data are often made to several significant figures. Occasionally these calculations may
include consideration of errors resulting from different magnitudes of the selected parameters.
Yet rarely is thought given to the major error which may result from an unrealistic assessment
of the relative significance of the parameters or from a wrong choice of parameters. Knowledge
of regional geology, the origin of the local materials, and the stability and failure of natural
slopes often helps to prevent such major errors in the assessment of slope stability.

In conclusion, we must try to keep in mind and live with the fact that nature is often
more complex than it first appears. The state-of-the-art of rock mechanics and our ability to
locate every geologic discontinuity and to analyze their effects are not such that absolute secur-
ity can be guaranteed. This is particularly true for the complex geology found in the vicinity of
many ore bodies. Slope failures may still occur. However, careful studies should greatly dimin-
ish the number and seriousness of slope failures and allow the open pit mine to be developed as
safely and cconomically as possible,

THREE PRINCIPAL TYPES OF SLOPE STABILITY PROBLEMS

Many different slope fetabilit_v problems can be encountered in the excavation of an open
pit mine. These problems have different origins and commonly have appreciably different ef-
fects on the design and operation of the pit. We have found it convenient to group the typical
mine slope stability problems into three categories:

Type | — local slope fatlures involving a single bench,
Type 2 — large-scale wedge [ailures involving several benches,
Type 3 — failures in sheared and decomposed rock which may involve several benches.

These types of slope stabslity problems are illustrated in Fig. | and are described below.

a) TYPE | bl TYPE 2 el TYPE 3
Local follures Lorgs - scole Failures of zones of
wedge forlures sheored ond decomposnd rock

Fig. 1 — Three principal tvpes of slope failures in open pit mines.

-
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Local Slope Failures (Type 1)

Local slope failures of small rock masses along one or more joint planes, such as the one
illustrated in Fig. la, are common in any large excavation. They are almost impossible to elimi-
nate completely without the use of excessively flat slopes or a costly slope-support system such
as gunite applied over wire mesh that is secured to rock anchors. In most cases, if a few local
failures did not occur, one might conclude that a slope is overdesigned and is probably too flat.

These local failures are considered to extend a vertical distance of less than the height
of one bench. Such failures would not usually appreciably influence the overall mining opera-
tions for more than a few days at the most. The worst problem presented by these local failures
is that of the hazard to men and equipment. However, in some present-day mines the cost of a
single plecc of equipment may exceed 20 million dollars and in this case it would be possible
for a local slope faibure to appreciably change the entire economics of the mine operation. Local
failures may also be significant adjacent to conveyor belts, tunnel portals, or other relatively
permancnt mine structures,

In general, good slope design will minimize local failures but it is unlikely that many
mining operations could afford to eliminate all such failures Safety considerations may require
close observation and monitoring of certain individual bench slopes by field personnel during
the following excavation. It is not essential that one have extensive training in field geologic
methods to recogmze the factors leading to these local failures. Experienced mine personnel
often recognize the geologic conditions leading 1o these failures at an early stage and adjust
their mining operations accordingly.

Large-Scale Wedge Failures(Type 2)

The presence of two or more through-going discontinuities, such as a promtnent bed-
ding-plane joint or master joint combined with a fault, may lead to the situation iltustrated tn
Fig. Ib. This geologic condition is potentially much more hazardous than the local failure, The
hazard results because: (a} a much larger rock mass may becoame involved 1n the slide; and (b)
the geologic conditions leading 1o the failure are often difficult 1o detect in advance, hence,
there 1s less chance that the failure wil] be predicted. The difficulty in detection and prediction
occurs where two adverse geologic structures are separated by hundreds of feet at the surface
and where the influence of rock weathering or other overburden may make them hard 1o de-
tect. Careful geologic ficld work’ may be required to find these significant structures, the struc-
tures must then be projected to anticipate their influence on future mine slopes.

Conditions conducive to a large-scale wedge failure can cause mine operators and work-
ers to develop a false sense of security as there may be little or no warning of an imminent siope
farlure unol the line of intersection of the two geologic structures is exposed or “day-lighted”.
In the examples shown in Fig, lb. the failures probably would not occur until the excavation
had reached to within a few feet of the intersection of the fault and the master joint. A failure
of such a rock wedge could stop mining operations {for months and could concervably change
the economics of the entire operation. For these reasons it becomes one of the prime obligations
of the project geologist to locate the principal through-going structures and to anticipate such
failures before they occur.

Failures of Zones of Sheared and Decomposed Rock (Type 3)

Where the mine slopes encounter wide fault 7ones containing sheared and decomposed
rock. the siope design used for the sound rock will have to be modified to account for the weaker
material.

The geologic evidence of such weak materials is usually easier 1o see than that for Type
? failures. However, like Type 2, the siope may not fail until the excavation has proceeded con-
siderably below the elevation where the weaker matenals were first encountercd.
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Failures of Types | and 2 are best analyzed by the techniques developed in rock mech-
anics, whereas faitures of Type 3, as illustrated by Fig. lc, can usually be treated by the more
conventional methods developed in the field of soil mechanics. Adverse groundwater condi-
tions are commonly encountered where the geologic structures are such that Type 2 and Type
3 failures may develop.

Summary of the Principal Types of Stability Problems

Conditions leading to failures of Types 2 and 3 are important enough to be major con-
siderations in the layout of an open pit mine. Thus, the main objective of an exploration pro-
gramme would be to identify and describe the major fault zones, areas of weathered rock. and
all through-going joints, faults, and beds of weak rocks. The pit layout and slopes based upon
-the major geolopic structures would then be modified to whatever extent 1s possible by the
characteristics of the secondary discontinuities in order to minimize the occurrence of the Type
! failures,

Since a mine pit has several sides, the through-going geologic structures are likely to
intersect more than one side. Therefore, the most favourable position and slope for one side of
the pit may result in stability problems for another side. In these cases the slope stability prob-
lem becomes one of optimization of the pit layout geometry,

DIFFERENCES IN STABILITY PROBLEMS FOR SOIL AND ROCK

Two main groups of geologic factors distinguish slope stability problems in soil from
those of rock. One group of geologic factors is related to the omnipresent structural defects
found in rock masses and the special strength problems that result, whereas the other group is
related to special groundwater condittons which are more commonly associated with rock mass-
es than with soil. The critical groundwater conditions are often a direct consequence of the
presence of structurat defects. In general, rock masses are best consideréd as possessing aniso-
tropic strength, permeability, and deformability characteristics to a much greater and more
significant degree than do soils.

SIGNIFICANT GEOLOGIC STRUCTURES

Oriented Planes and Zones of Weakness

The distinguishing feature of slope stability problems 1n rock is that the failure planes
conform so closely to pre-existing planes of weakness. In the average slope stability problem
in soil, but admittedly not in all cases, one assumes that the soil has a relatively equal strength
in all directions. However, in rock the strength along a discontinuity may be only a small frac-
tion of the strength of the intact material. Hence. the need to locate and establish the orenta-
tion and strength properties of the critical discontinuities in rock is obvious. There 1s seldom an
equivalent need to establish the location of a singie plane in soil slopes. Residual soils would,
however, be important exceptions to this generahzation.

In addition to changes 1n strength, discontinuities and weathering can result in equally
large changes 1n the modulus of deformation and the permeability. These changes are all pos-
sible within the same rock type resulting in larger variations than are commonly found within
a single soil type.

Variations in Strength Due to Irregularities Along Rock Discontinuities

Seldom does one have to consider the nature of the irregularities along failure surfaces
in soils. Yet in rock the irregularities along a fault or joint surface can mean the difference be-
tween stability and failure of a mine slope. The presence of irregular rock surfaces {such as
those shown in Fig, 2, 5 and 6) can result in the possibility of different modes of failure along
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the same rock surface. Depending upon the normal stress level, the irregularities can be over-
ridden or sheared off. Thus, different shear strength-normal stress relationships exist at differ-
ent stress levels for the same rock surface. These and other effects have been described by
Patton (7) (8) and others.

Large Losses of Shear Strength Due to Displacements

The intact shear strength of rock is much larger than the “undisturbed™ strength of soil
having the same mineralogic composition. However, the residual shear strength or the strength
obtained after large displacements is roughly the same for soil as for a relatively flat joint sur-
face in the equivalent rock. Hence, the loss of strength with displacements can be several orders
of magnitude greater for rock than for soil. This relationship is shown in Fig. 2.

Fig. 2a shows shear strength vs. displacement curves for a rock and a soil with the same
mineralogy which were tested under the same normal stress on. It 1s obvious that the peak
strength for the rock will be many times that for the soil, yet as displacements continue the
residual strength of both materials 1s approximately the same. Fig. 2b is a summary plot that
one could prepare from a sertes of shear strength tests on a series of identical specimens of rock
and a series of identical specimens of soil. both series having the same mineral composition.

The maximum and residual shear strengths are plotted for ecach test at the appropnate
level of normal stress. The results for the two tests from Fig. 2a are shown plotted along the
vertical line for op,. Fig. 2a and 2b are two ways of illustrating that the loss of strength possible
in rocks is of a much greater magnitude than that for most sotts. The large loss of strength with
small displacements that is characteristic of many rock discontinuities is one reason why ob-
servations of smali displacements are so significant in slope stability studies. It is also why
faitures of rock slopes often give less advance warning than is common for failures in most
soil siopes.

' o |
T
peak strength rock @ o, 7 m’
foss of strength with
dispiacemant for rock
SHEAR
STRENGTH T
T
v 1
peck strength soi @ o
— mw pTESIOUGl Blrengths —_, loss of strength with
displacement for soil
o] DISPLACEMENT, x o o,, NORMAL STRESS, on
a) Sheer Strength vs Displacement b) Shear Strength vs Normal Stress

Fig 2 — Comparison of the loss of strength with displacements between soil and rock.
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Fig. 3 — Significance of pre-existing displacements along faults.

The low residual strengths obtained along rock surfaces which have undergone consider-
able displacement is one of the reasons why uncemented faults and shears are so significant in
slope stability problems. Fig. 3a is a cross section of a rock slope with an irregular joint and an
uncemented fault, both with unfavourable orientations. In this example porewater pressures
are assumed to be negligible. Fig. 3b shows the shear strength diagram for the irregular joint.
Since the shearing strength at small displacements 1s shown to exceed the shearing stresses, the
joint will remain stable. However, Fig. 3c shows that when the pit is excavated deeper to ex-
pose the uncemented fault the shearing strength at all displacements will not be sufficient to
resist the shearing stresses and a failure of the slope will result,

The geologist must search for faults or shear zones having low shear strengths due to
previous displacements. The search 15 aided by the knowledge that faults or shear zones are
characteristically associated with particular geologic environments. These include:

(a) faults subparallel to or in secondary or conjugate alignment to regional faults,

(b) bedding plane faults in shales where they are interbedded with other rock types,
(¢) foliation shears 1n schists and slates, and

{(d} foliatton shears along micaceous bands within gneisses.

The faults or shears described in items (b) and {c¢) above are particularly common in folded or
inchined sediments and adjacent to thick layers of a relatively less deformable rock such ‘as
sandstone, basalt, quartzite, or amphibolite

Examples of faults or shear zones in several of the geologic situations described above
are shown on Fig. 4.

Irregularities Associated with Faults and Shear Zones

Different types of irregular surfaces are commonly associated with different sets of joints
and faults, In addition, the nature and effect of the irregularities may be different in different
directions on the same rock surface due to an oriented structure developed on the surface.
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__tchist with foliation
snear zones

a) Shales Adjgcent to Sandstone, Etc. b} Schists Adjacent 1o Quartzite

micaceous bands with

¢) Micaceous Bands in Gnaiss

Fig. 4 — Typical occurrence of shear zones in layered rock.
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Fig. 5 — Details and effects of irregularities on fault surface.
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These differences can have the effect of changing the equivalent angle of shearing resistance
of a rock surface by 15° or more. Hence, the orientation of the irregularities is important in the
field, in the laboratory, and in in-situ testing procedures.

The role of such oriented irregularities along a fault surface 13 shown in Fig. 5. Two
faults are shown in Fig. 5a, both inclined with an unfavourable orientation towards the slope.
The direction of movement in past geologic history along fault No. | was north-south resulting
in flutings in this direction, whereas the direction of movement along fault No. 2 was east-west
resulting in east-west oriented flutings.

Fig. 5b1s a close-up sketch of a portion of one of the fault surfaces shown in Fig. 5a. The
shear strength in the direction of fault movements, striations, and deep fluting 15 shown as
T, or T, while the shear strength of the fault plane perpendicular 1o the flutings 1s 73 or

Ta. .
The shear strength in the direction 7, may differ somewhat from 7, due to the pres-
ence of small Riedel shears which are sometimes observed along fault surfaces The Riedel
shears are generally observed to be inclined downward at an angle ¢/2 in the opposite direc-
tion to the sense of movement of the particular fault block being examined.

The value of the sheanng resistance 7, and 7, in the direction perpendicular to 7|
and 7, may be appreciably higher because the deep flutings must be overridden. For relatively
sound rock at moderately low stress levels, the angle of shearing resistance in the direction of

Ty or 1, will be the sum of the angle of shearing resistance for a flat plane plus the angle
i shown on Fig. 5b.

The mechanical significance of the different orientations of the flutings is demonstrated
in Fig. S5¢. The shear strength-displacement curves in the direction of previous fault movement
are given by curves T, and 7:, while the shear strength in the direction perpendicular is
given by the curves 7, and T7,. Superimposed on Fig. 5¢ is a horizontal line approximating
the magnitude of shearing stresses (assumed to be roughly the same for both faults) acting on
the two faults in the field. The position of this line with respect to the shear strength 7, and

7, indicates that fault plane No. | would fail, while fault piane No. 2 would not slip downhill
perpendicular to the flutings because the shear strength 7, 1s greater than the magnitude of
the shear stress.

Different Sizes of Irregularities

There can be several orders of magnitude of the surface irregularities. Fig. 6 is an actual
trace of a bedding plane 1n hmestone which is approximately 5 ft. long and illustrates how com-
plex irregularities can become 1n nature. This figure shows a discontinuity having irregularities
of two different orders of magnitude. A series of smaller second-order irregularities with larger
angles of inclination from the overall dip of the surface (shown in part a) is superimposed upon
a series of larger first-order irregulanties (shown 1n part b).

Both of these sizes of irregularities can influence the shear strength of the in-situ rock
mass. However, field studies of natural slopes in sandstone and carbonate rocks have indicated
that the shear strength of their discontinuibies 1s more closely associated with the smaller i-
values corresponding to those obtained from the larger first-order irregularities. The implica-
tion i1s that some natural slope forming processes such as creep, ice formation, weathering,
and cumulative displacements duc to repeated application of dynamic earthquake forces tend
to causc the failure of the smaller, steeper irregularitics. These events leave only the larger
irregularities (which require larger displacements to be overcome} to be effective in the stabil-
ity of natural slopes. However, these natural geologic processes have not had time 1o operate
tn pit slopes and the menor irregularitics are often responsible for the relative stability of these
slopes. Other sizes of trregularities, both smaller {e.g.. grain size, etc.) and larger (e.g., small
flexures and folds, etc.) than those shown in Fig. 6, are significant n field and laboratory de-
terminations of the shear strength of rock with the larger scale irregularities becoming more
significant in field problems.
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Fig. 6 — A discontinuity with first and second order irregularitics -— after Patton (7).
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THE IMPORTANCE OF FAULTS AND OTHER THROUGH-GOING GEOLOGIC
STRUCTURES

Those experienced in the analysis of rock slopes generally recognize the much greater
importance of faults and other through-going geologic structures with respect to the more
plentiful discontinuous and/or irregular joints. The importance of the through-going structures
may sometimes be forgotten because of the enormous amount of work and expense that may
be involved in detailed joint surveys and in the plotting and analysis of these data. We believe
that there are relatively few instances in which the joint orientation data turns out to be more
important than knowledge of the position, orientation, and strength characteristics of the ma-
Jor through-going structures. A sketch summarnzing many of the reasons for the increased
significance of the through-going structures appears as Fig, 7.

Frgure 7a shows a rock mass with discontinuous and/or irregular rock joints; Fig. 7b
shows the same rock mass after a shearing displacement of natural origin has occurred along
one of the pre-existing sets of joints. The effects of the shearing displacement (listed in Fig.
7) are as follows: -

(a) Continuity is increased. Hence, the area of influence of the structure is increased
and the cohesive component of the strength is decreased.

(b) Irregularities are decreased. Hence, both the shear strength parameters ¢ and ¢
are reduced and the strength parameters will approach those of the residual shear
strength.

{c) Permeability is altered. The increase or decrease in permeability can be complex.
Such changes in permeability can often lead to decreases in the shearing resistance
along the fault.

(d} Weathering and alteration are common salong faults. The new weathering products
are frequently clay minerals or other sheet silicates such as talc or chlorite. Hence,
reduced angles of shearing resistance are common.

There are a great many names given by geologists to faults depending upon their sus-
pected origin, sense of shearing displacement, and other characteristics. Yet, whatever their
name, they tend to have many characteristics in common. Fig. 8 is a sketch of a typical cross
section of a fault. The fault has a central zone of crushed and sheared rock called fault breccia
(a) flanked by fine-grained often clay-rich fault gouge on either side (b) and with striated and
slickensided surfaces found on the bedrock surface (c). The zone of rock (d) adjacent to either
side of the fault is likely to be more highly fractured than the surrounding country rock (e¢). We
wtl] refer to this sequence of materials as the typical composite fault.

There are many variations to this sequence. For example, the breccia may be missing,
the breccia and gouge may be missing, the fractured rock may be missing, and any or all of
these layers may have been recemented In addition, weathering often extends appreciably
deeper along fault zones and hydrothermal alteration is common along faults due to the up-
ward movement of deep-seated fluids. The weathering and alteration can superimpose addi-
tional zones of matenials with different physical properties.

The most significant engineering properties of the zones in the composite fault are also
indicated on Fig. 8. These include the low shear strength of the gouge-rock contact, described
by Kanji (9). The shear strength of the gouge tends to be higher than what one might at first
suspect as it usually contains an appreciable percentage of silt and sand-sized material. Resi-
dual angles of shearing resistance of gouge tend to be on the order of 15 to 25° but large vari-
ations are possible. For example, we have measured values of 10 10 30° for gouge containing
montmorilionitic clays.

Once a faukt is found and its alignments established, its influence on slope stability
must be assessed. Many faults exist which have little or no influence on the stability of the
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Fig. 8 — Typical cross section of a composite fauit.

slopes, yet other faults and combinations of faults can be the most significant geologic factors
in the analysis and prediction of the slope stability problem.

SIGNIFICANT HYDROGEOLOGIC FACTORS
Unequal or Directed Fluid Pressures

Fluid pressures within a rock mass act perpendicular to the surfaces of the discontinui-
tes When there are many joint sets with many different orientations and when the joint spac-
ing 1s small, the fluid pressure within the rock mass can be treated in a similar fashion to that
used for soil slopes. However, when the distribution of jonl orientations is anisotropic and
when the spacing between joints is increased, many unusual distributions of fluid pressure can
result )

In rock masses it 1s possible to have the fluid pressures and hence the shearing forces
change appreciably from one joint to the next. Fig. 9 illustrates this point for the water level is
much lower i1n joint a-a than in joint b-b As a result, the magnitude of the force Pb due to the
hydrostatic fluid pressure along joint b-b is several times the force Pa acting normal to joint
a-a Fig. 9 also illustrates the importance and the difficulty of obtaining critical fluid pressures
in roch slopes. Although we might have frequent and precise water levels recorded in piezo-
meter |1 1n joint a-a. the records are likely to be compietely misleading with respect to the more
critical water levels obtained from piezometer 2,in joint b-b.
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Piezomatars

Fig. 9 — Possible large differences in fluid pressures in adjacent rock joints.

Large Fluctuations in Groundwater Levels

Groundwater levels are likely to fluctuate much more in rock slopes than in many soil
slopes due to the smaller percentage of void space in rocks. Fig. 10 shows the effects on the
groundwater table of a l-in. rainfall which entirely infiltrates into a porous soil slope and a
low porosity rock slope. In Fig. 10a the 1-in. rainfall can produce a 3- to 10-in, rise in the ground-
water level assuming porosities of 33 to [00%, respectivelv. However, in Fig. 10b the same
rainfall on a rock slope could produce increases in groundwater levels on the order of tens of
feet Fortunately, the rock adjacent to many rock slopes becomes more permeable because of
joints opening due to blasting and stress relief. This zone of more open jointing serves to re-
1ard the development of high water pressures near the slope surface.
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Fig. 10 — Comparison of groundwater fiuctuations between soil and rock slopes.
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Influence of Groundwater Flow Systems

The complete view of the influence of fluid pressures on the stability of mine slopes may
not be available until the nature of the regional groundwater flow system is known. The pringi-
pal reason for studving the remonal flow system is to determine if the mine will be located in a
regional groundwater recharge area, a discharge area, or in some intermediate area (see Fig
11). The presence of a groundwater discharge area (Fig. lla) indicates a greater possibility
that excess pore-water pressures may be found in the wails and beneath the floor of the mine,
In such cases the slope stability problems are likely to be aggravated. Furthermore, without
some knowledge of the regional flow pattern erroneous conclusions can be drawn with respect
to the suitability of drainage facilities and other remedial measures.

The position of the groundwater table often gives little indication of the portion of the
regional flow system that is present, It generally takes the distribution of porewater pressure
from two or more piezometers installed at different depths, such as at (a) and (b} in Fig. 1la.
The increased water level in the deeper piezometer {c) from that of (d) in Fig. 1lb sugpests the
presence of a groundwater recharge area. Although the presence of a groundwater discharge
area does not necessarily mean that fluid pressures will be excessive, and the presence of a re-
charge area does not necessarily mean that no fluid pressure problems will be encountered,
knowledge of the regional flow system is the starting point for understanding the role of fluid
pressures in a mine pit.

The present authors have discussed in more detail (10), the role of groundwater flow
systems In slope stability studies. In that paper the concepts developed by Hubbert (11). Toth
{12), Freeze and Witherspoon (13) (14), and Meyboom (15) were applied to slope stability
problems.
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Fig. 1| — Open pit mines in different parts of a groundwater flow system.
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SPECIAL EFFECTS OF FAULTS ON THE HYDROGEOLOGY OF SLOPES

A significant engineering property of faults is their effect upon the permeability of a
rock mass. The typical composite fault that was shown 1n Fig. 8 may have one or more low
permeability zones associated with the fault gouge which separates two zones of high perme-
ability in the fractured rock. In addition. the fault breccia may be more permeable than the
gouge. Thus, faults can act as groundwater barriers, as groundwater conduits, or as both at
the same time. The net result of this complex lavering of zones with different permeabilitics
is that faults can have a variety of effects on the flow of groundwater and on the resutting dis-
tributions of fluid pressures on a potential failure surface. Since the distribution of fluid pres-
sures has a major effect on the stability of a slope, it is not uncommon to find springs and seep-
ages of groundwater along faults which have served as a failure surface for 2 mine slope failure.
Wilson {16) described such conditions for a failure of a portion of the Bingham Canyon pit.

Several consequences of this zonation are illustrated in Fig. 12, One possibility is that
the fault may act as a groundwater barrier as shown in Fig. 12a. In this case the rock adjacent
to the pit slope may be well drained vet unfavorable groundwater conditions may exist that
could lead to a slope failure. Fig. 12b shows a fault serving as a groundwater conduit leading
water {Tom a nearby stream into the pit slope. In this case the dual behavior of the fault due to
the presence of one of the low permeability layers in addition to the fractured rock may prevent

g) Fault acting as a
groundwater barrier

Prezomaetric tevel
in fquit Zone
b} Fault octing as a

groundwater condud

¢} Fault acting os g
Subsurfaoce drain

Fig 12 — Different effects of faults on groundwater conditions.



38 - STABILITY IN OPEN P17 MINING

the groundwater in the fault zone from reaching the drainage gallery shown. Fig. 12¢ shows
a fault serving as a subsurface drain which would increase the stability of the mine slope.

It 1s clear that groundwater flow in and around faults and similar features, such as dykes
and sills, requires special attention in slope stability studies. The physical properties of the
fault zone materials must be considered as well as any change in permeability or change in
physical properties due to an offsetting of lithologic units or other geologic structures. Intersec-
tions of faults require additional attention as the jointing intensity can be much higher here and
the effects of weathering much deeper.

A large number of excellent papers have been written on the role of groundwater in
slope stability. Included are those by Terzaghi (17) (18), Casagrande (19), Miiller (20}, Pacher
(21), Kenney (22), Louis (23), Lane (24), Morgenstern (25), Pentz (26), Brawner (27) and Wit-
tke (28).

{t s apparent that it is more difficult to obtain representative or critical distributions of
fluid pressures in rock slopes and it is more difficult to ensure that remedial drainage is effec-
tive than in most slopes in sa1l Moreover, the effects of the fluid pressures may be greater than
for soil slopes as the rock slopes are hkely to be cut steeper.

OTHER GEOLOGIC FACTORS
Weathering and Hydrothermal Alteration

When geologic weathering occurs in soil the adverse effects arc usually minor in com-
parison with the effects of weathering in rocks. In fact, in many instances the weathered soils
are also dessicated or may be cemented and are stronger than the pre-existing unweathered
soils. The effect of weathering on a rock mass is to greatly degrade its strength, to appreciably
change its deformabtlity and permeability characteristics, and to develop a complex three-
dimensional arrangement of residual soil. weathered rock, and unweathered rock. In addition
to being influenced by the results of surface weathering processes, mine slopes often contain
decomposed rock due to hydrothermal alteration, particularly in association with faulting and
igneous mtrusions.

Large areas of weathered or hydrothermally altered rock may be found along wide fault
zones such as that shown in the Type 3 slope failure given in Fig. lc. Such zones often have a
major influence on the groundwater flow and for this reason may cause excess pore pressures
within and adjacent to the fault zone.

The influence of weathering in open pit mines is likely to be felt in the upper benches.
However, in some instances, where open pit mines are cut into the sides of large hills or moun-
tains, the stability of the upper weathered zones can appreciably influence the entire pit opera-
tion. Such a condition is illustrated in Fig. 13.

Slope failures in residual soils and weathered rocks are often closely related to relict
discontinuities that remain from Joints and faults in the original rock. The influence of joint
irregularities 1s diminished as the sirength of the matenals forming the interior of the irregulari-
ties 1s reduced. thus increasing the possibility that they are sheared off rather than overridden.
Weathering also tends to form zones of maternials with different permeabilities which are align-
ed parallel to natural surfaces. The layering of lower permeability layers over higher perme-
ability layers parallel 1o a slope can result in the development of artesian or excess porewater
pressures 1in weathered slopes which may precede a slope failure. Deere and Patton (29) sum-
marized data’ on typical weathening profiles, cxploration, and design of slopes in residual
soils.

Size Effects
In solls one does not expect appreciable changes in strength from the small, relatively

undisturbed laboratory specimen to the larger in-situ test specimen to the entire failure plane
whose strength is mobilized in the mine slope (excluding considerations of progressive failure).
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However, in rock such variations in strength do occur so as to complicate the prablem of cor-
relating strengths obtained from laboratory and field tests to the overall strength that can be
assumed to be mobilized along a potential failure surface in a mine slope. Such effects were ;
described by Deere et al. (30).

Variety of Geologic Conditions Relevant to Rock Slope Stability

Many different geologic conditions can be present in local areas so as to result in (a) a
variety of slope failures each with a different geologic origin, or (b) large slides in which a var-
iety of geologic factors are operative to contribute to a complex sliding history. Whether one is
required to anticipate the variety of geologic conditions that could lead to rock slides or to at-
tempt to understand the origin of a complex rock slide, experienced field geologists are essen-
tial for obtaining meaningful conclusions from such studies. The variety of geologic details
that are significant in a study of rock siopes in a given locality is likely to far exceed those
encountered in soil slopes in a similar area. These points have been illustrated in a previous
paper {1) with examples of rock slides from two locatities — the Muskingum open pit coal
mine near Zanesviile, Ohto, and from highway cut slopes 1n eastern Peru,

Role of Regional Stresses

In considering the regional stress field, 11, at first, may appear desirable to orient the
shape and slopes of 2 mine to make tensile stresses nonexistent and to keep large concentra-
uons of compressive stresses at a minimum, Yet, however attractive such a proposal may ap-
pear, in most practical cases the structural defects in the rock slopes are far more significant
considerations for slope stability than conforming to the regional stress pattern. Only in rare
instances does it seem likely that the regional stress history would appreciably influence the
design of the pit layout and slopes. However, protruding horizontal or vertical corners or con-
vex curves in the slopes should be avoided wherever possible. This is because they tend to be-
come detached from the main rock masses duc to the development of extension fractures or
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sheeting joints behind them.

Regional stresses can play a secondary role in pit slopes where they can cause differen-
tial movements between adjacent rock units due to stress relief strains. Such movements can
have significant effects if faults with unfavourable orientations are developed in the weaker
layers (see Fig. 4) and if the joints in the adjacent brittic jayers open up so as to result in the
development of a highly permeable zone of jointed bedrock in an adverse position. In addition,
high horizontal stresses can cause the base of excavations to heave and cause severe distortions
at the toe of rock slopes. However, unless unfavourable pre-existing structures are present in
the pit siopes, these events should not appreciably affect slope stability.

Regional stresses may or may not be included as a causative following force acting to
produce failure of a rock mass. The effectiveness of such a force would depend upon (a) the
critical shear strength vs. displacement characteristics, (b} the magnitude of the displacements
caused by the regional stresses, and (¢) the strength required to maintain stability. In most
cases it seems unlikely that displacements due to regional stresses would be sufficient to reach
a strength at which the rock would fail; however, several exceptions to this generality can be
imagined.

For these reasons, the principal effect of regional siresses in slope stability probtems
generally is to cause displacements along pre-existing planes of weakness and to some extent
through limited areas of intact rock. The displacements could help to reduce the strength of
the rock mass if the potential sliding surfaces had not already reached residual values of shear
strength.

GENERAL TIMING OF GEOLOGICAL STUDIES

The field geology mapping and the field and laboratory testing programme wili neces-
sarily develop most fully in the early stages of the study of an open pit mine. Occasionally,
borings, adits, and test pits for mineral assay purposes can be combined with requirements for
developing geologic studies for slope stability. Otherwise, additional exploration work will be
required. Following the documentation of the geologic framework, groundwater conditions,
and physical properties, the slope stability analysis can proceed. In the following years. field
mapping of new exposures should continue, tests should be performed. and new analyses made
for specific problems which may appear to warrant special attention. Thus, as the mine is devel-
oped, the emphasis will gradually change from field mapping, testing and analysis to instru-
memtation and slope monitoring where required.

ROLE AND RESPONSIBILITY OF THE ENGINEERING GEOLOGIST

The engincering geologist in a slope stability study is usually responsibie for geoiogic
and hydrogeologic surveys. the presentation of the results of these surveys, recommendations
regarding further work required, statements concerning the reliability of the data obtained,
and placing the information gawned in historical and physical context with the geology, hvdro-
geology, and physiography of the surrounding area.

The geological and hydrogeological survey should include the following items:

I. A review of the regional geology, hydrogeology, and seismicity. This field and office
study would include a re-examination of regional structure, stratigraphy, and groundwater
flow systems. Airphotos or other remote sensing techniques may be useful at this point. The
review of the seismcity of the region should be included.

2. A field study of the iocel subsurface geology. Material descriptions (of both rocks
and soils) are required and the local stratigraphic column must be developed if it is not already
known. Adverse soil and rock types and the general sequence of permeable and impermeable
zones must be established. Index property tests may be useful in detecting the rock and soil
types with low shear strengths. Destructive and nondestructive testing and examination of
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samples may be used. This work may include petrographic examination of thin sections for
mineral content, for evidence of weathering or alteration, and for determining microscopic
fabric. X-ray diffraction studies are useful to identify the types of clays or any unusual minerals
which may be present. Atterberg limit tests are useful in soils, shales, and fault gouge 1o gain
some insight nto their general shear strength characteristics.

3. A field study of the geologic structures present. These structures would include
joints, faults, and other structures that could influence the stability of the mine slopes. Two
types of structures will usually be encountered — those that are discontinuous and very
irregular and those that are continuous — and these must be treated separately.

(a) Discontinuous and very irregular structures would include many types of joints. It is
sometimes useful to map the orientation, frequency or spacing, continuity, irregularity and
other surface characteristics, fillings and alteration. This information may be summarized on
a stereographic projection or otherwise tabulated for use in the stability analysis. When the
rock mass has different systems of discontinuities or very irregular structures in different parts
of the mine, it may be useful to determine the approximate boundaries of each structurally
homogeneous region. Methods of collection and presentation of this orientation data have been
described by Broadbent and Rippere (5}, Piteau (4), Robertson (3) and by Pentz{26).

(b) Continuous structures would include faults, master joints, bedding plane joints,
folation joints, shear zones, mylonmitic seams, dykes and sills, and unconformities. These
geologic factors can be mapped and displayed on stereographic projections but it is most
essential that their actual positions be mapped in the field and displayed on maps and cross
sections, Other characteristics of these structures which could influence their strength and
permeability should be noted and samples collected for laboratory testing. These characteris-
tics would usually include: width of the structure, the average orientation of the structure to-
gether with the minimum and maximum dips and the “wave length™ or size of rock mass that
might be affected by either of the extreme dips; the presence of slickensided surfaces and
striations: and the orientation of any surface linear features, gouge, breccia and other fillings,
weathering and alteration products; and water seeps.

4, A study of rock weathering and alteration. The weathering profile should be
described and delineated. The average thickness and material characteristics of each zone in
the weathering profile should be noted as well as the maximum and minimum thickness and
any anomalous characteristics. Any apparent relationship of springs or water seeps to the
weathering profile should also be noted. Fig. 14 shows a typical weathering profile for meta-
morphic and intrusive igneous rocks and illustrates the terminology and proposed classification
svstern for describing a weathering profile. Table | provides a key for distinguishing the zones
within a weathering profile, :

5. A study of groundwater conditions. Regional and local groundwater flow systems
should be delineated in sufficient detail for realistic predictions of groundwater behavior to be
made as the mine is excavated. Emphasis should be placed on locating and characterizing
the groundwater aquifers or conduits, and aquicludes or barriers. The existence of different
groundwater compartments should be suspected on either side of major faults, unconformities,
dvkes and sills, etc. Springs and surface water sinks should be noted along with flow direc-
tions, The influence or contribution of the local surface water to subsurface flow should be
investigated.

Particular attention should be directed towards the possibility of low permeability lay-
ers existing below the floor of the mine or behind a proposed slope. Such low permeability
lavers might permit high fluid pressures to develop below or behind them and lead to heaving
of the pit floor or slides in the pit slopes or both,

Special piezometers and pumping tests are frequently required in addition to water
pressure tests and water level measurements that could be made in small diameter boreholes.
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Fig. 14 — Typical weathering profile for metamorphic and intrusive igneous rocks.

The groundwater information 1s so important in a stability analysis that almost every borehole
made in the mine arca should be used to obtain groundwater data in addition to data collected
for other purposes. The minimum groundwater data obtained from any boring would be the
level of the groundwater table, the water level in the borehole measured every 24 hours during
drilling (preferably at the beginning of each morning shift), and any unusual losses or flows of
groundwater noted. An important aspect of groundwater studies in slope stability investigations
15 to know the magnitude of seasonal groundwater fluctuations, both in an upland area and in
the vicinity of slopes. One or more permanent water level recording gauges placed early in the
exploration programme will assist in estimating the magmtude of such fluctuations during
mining operations.

6. A study of existing slope failures and of the stability characteristics of local natural
slopes. Such a study is often required. In this way valuable information may be gained with a
minimum of cost to the mine owner. Existing slope failures within the mine may be useful to
back-calcuiate strength parameters and to check the results of laboratory tests and analysis.
Air slaking or other surface deterioration of the existing mine slopes should be noted.

The principal problem in using past slope failures is that the magnitude of the fluid
pressures acting at the time of failure can never be known. Sometimes conditions are such that
the fluid pressures were probably negligible and in a few cases relatively accurate esti-
mates can be made of the critical fluid pressures. Another problem with using old slides is
that the surface or surfaces of sliding may be covered up or obliterated. Unless the geometry
and strength characteristics of the surface of sliding and the fluid pressures at the time of failure
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and micas

*Notes The descriptions prosvide the nnly relable means of distinguishing the zones

** Conudening only intact rack masses with no adversely onented geologic siructure

Table 1 — Description of a weathering profile for igneous and metamorphic rocks.
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can be established, very little guantitative information may be gained from studies of old
shides. However. even in cases where such information is lacking, valuable qualitative infor-
mation can often be gathered from a study of the geologic environment of the slide.

PRESENTATION OF GEOLOGICAL DATA

The responsibility of the engineering geologist does not end with the gathering and
compilation of data but must also include the presentation of the significant geologic factors
in a form that is convenient, representative, and readily understandable to the slope stability
analyst and to the mine management. Basically, there are two graphical methods of present-
ing data: (a) maps and cross sections wherein the actual positions of geological structures are
shown, and (b) statistical dala plots giving frequencies of orientation, spacing, continuity, etc.

I.  Maps and cross sections. These should show the positions of all the through-going
structures and major lithologic units as well as the lines of intersection of the major structures.
The final versions of these plots will also show the position of the proposed engincering struc-
tures {buildings, conveyors, roads and pit slopes). The maps also include major subdivisions
of the overburden materials, groundwater conditions, such as springs; and small summary
statistical plots of orientation data for each structurally homogeneous region.

The preparation of maps and cross sections usually requires extrapolation or interpola-
tion of factual geologic data. In arcas where alternate interpretations are possible all possibili-
ties should be noted. The difference between factual data and interpretations should be clearly
indicated. Often, missing aspects of the ficld geology will not be apparent until a cross section
1s made, and it is not unusual for additional field inspections to be required at this time. Cross
sections for stability analysis must be prepared at true scale or at least be accompanied by an
adjacent sketch at true scale. The cross-sections should also include subdivisions of the over-
burden and any structures within it, the weathering profile, the groundwater table, piezo-
metric levels and significant groundwater level fluctuations.

The mamn structural elements should be clearly emphasized — perhaps on separate
drawings where they can be accompanied by detailed descriptions. Finally, key maps and
cross sections should be inciuded. They should show the position of the proposed mine with.
respect to the regional geologic and topographic features.

2. Sratistical data plots. Field information on the orientation of planar features is
commonly summarized on stereographic projections or on other graphical displays used to
iliustrate three-dimensional data. These displays are useful to gain some insight into the
structural framework, the extent of structurally homogeneous areas, and the relauve fre-
quency of different sets of joints. The displays are especially useful when the jointing system
is complex and not apparent to the casual observer.

The information may be corrected to account for the bias of the observations, par-
ticularly if the outcrops or borings available were hmued 1n their orientations. Some of the
plotting methods permit other information to be displayed, such as the continuity, irregulari-
ties, spacing, shear strength parameters, etc. Preparation of these plots can be very time con-
suming although they lend themselves to computerized methods of compilation and display.
One problem with these displays is that a large portion of the data may never be used, Further-
maore, a joint that 1s missed or a fault which has an orientation with a low frequency or chance
of occurrence may be the truly significant feature for the stability of the mine slope. The
statistical data displays draw attention to the most frequent directions of jointing but not
necessarily to the most significant features.

Another use of the stereographic projection is to display data on discontinuous joints
and through-going structures in a form that is readily applicable to graphical analysis. This is a
useful and popular method of stability analysis but is beyond the scope of this paper (see
John, {31). and Hendron et al. (32).
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CONCLUSIONS

Of all the geologic factors influencing the stability of rock slopes, there is little doubt
that the through-going faults and shear zones and the intersections of such structures are the
most significant. Because of their continuity they can influence large areas of a pit slope and
often affect more than one side of a pit. In addition, geologic displacements along faults and
shear zones have led to the crushing or overriding of most irregularities in at least one direc-
tion so that low residual shear strengths are often applicable rather than the higher strengths
associated with more irregular rock surfaces.

Chemical "alteration of the surrounding rock and the frequent presence of breccia and
clay gouge are also commonly associated with faults and shear zones. These factors lead to a
decrease in the influence of surface irregularities as the intact material is more readily sheared
off. Finally. the presence of clay gouge adjacent to the polished or smooth rock surfaces of faults
can mean that the unusually low strengths encountered in the laboratory for soil-rock surfaces
and which are developed at small displacements are applicable to the field problem, In spite
of their size and continuity, the major faults and theiwr intersections are not always readily
seen until after the slope failure develops.

The groundwater conditions are also critical. Slope fajlures are often associated with
high groundwater levels following snowmelts or intense fainfall. Faults are often associated
with anomalous groundwater conditions which can be important in the stability of mine slopes.

In a paper of this length i1t 15 not possible to describe all the geologic conditions that can
affect slope stability analysis, and we have only attempted to describe some of the more
important factors as they appear to us in the light of our experience. We hope to have made
it apparent that to find and accurately document all those geologic factors that are significant
requires an extremely thorough geologic investigation. In addition, we believe we have indi-
cated the overnding control of geology and geologic considerations in the analysis of rock
slopes.
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12.9 MODIFICACION DE LA TOPOGRAFIA

Abatimiento de la pendiente del talud

Al disminuir la pendiente del talud, el circulo critico de falla se hace mas largo y mas
profundo para el caso de un talud estable. aumentdndose en esta forma el factor de
seguridad. EI abatimiento se puede lograr por corte o por relleno.

El abatimiento de la pendiente del talud es econémicamente posible en taludes de poca
altura, pero no ocurre 1o mismo en taludes de gran altura, debido al aumento exagerado
de volumen de tierra de corte con el aumento de la altura. El abatimiento por relleno en
ocasiones no es posible por falta de espacio en el pie del talud.

Remocion de materiales de la cabeza

La remocion de una suficiente cantidad de maternales en la parte superior del talud
puede resultar en un equilibrio de fuerzas que mejore la estabilidad del talud. En la
practica este método es muy util en fallas activas. La cantidad de material que se
requiere  depende del tamafio vy caracteristicas del movimiento y de la geotecnia del
sitio.

Clrculo da falla

Figura 12.26 Corte de parte del material deslizado para mejorar el factor de seguridad

Antes de iniciar el proceso de corte debe calcularse la cantidad de material que se
requiere remover con base en un analisis de estabilidad para un factor de seguridad
propuesto. El calculo se realiza generalmente, por un sistema de ensayo vy error.
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Finalmente la efectividad técnica del sistema vy el factor economico van a determinar su
viabilidad. En ocasiones estos materiales pueden ser utilizados como préstamo para
terraplenes en el mismo proyecto.

Cangleta de corona

Pertil
ariginal

Canaleta intermedio

Bermas

Perfil definilive

Cancleta de pie
Figura 12.27 Estabilizacién por conformacioén del talud v bermas.

Terrazas o bermas intermedias

La construccién de terrazas en la parte alta de un deslizamiento de rotacién tiende a
reducir el momento actuante y controlar el movimiento. Si el proceso se hace en la
parte inferior se puede lograr el proceso inverso de disminuir el factor de seguridad. En
deslizamientos de traslacion y en ciertos flujos o deslizamientos de residuos
generalmente no es efectivo emplear métodos de remocion de materiales.

El efecto es el de disminuir las fuerzas actuantes, en la zona mds critica para la
generacion de momentos desestabilizantes. En esta forma el circulo critico de falla se
hace mas profundo v mas largo aumentandose el factor de seguridad.

Al construir Jas terrazas el talud puede quedar dividido en varios taludes de
comportamiento independiente, los cuales a su vez deben ser estables. El terraceo se le
puede realizar con el propésito de controlar la erosion y facilitar el establecimiento de
la vegetacion. La altura de las gradas es generalmente, de 5 a 7 metros y cada grada
debe tener una cuneta revestida para el control del agua superficial. El sistema de
cunetas a su vez debe conducir a una estructura de recoleccion y entrega con sus
respectivos elementos de disipacion de energia.
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En suelos residuales generalmente, la grada mas alta debe tener una pendiente menor,
teniendo en cuenta que el suelo subsuperficial es usualmente el menos resistente. Las
terrazas generalmente, son muy Utiles para control de aguas de escorrentia.

En todos los casos debe considerarse el efecto que se puede tener sobre los taludes
arriba y abajo de la terraza a excavar.

Disefio de la geometria de las bermas

Uno de los objetivos principales del area de la estabilidad de taludes, es el disefio de
taludes topograficamente estables. Este tipo de problema se le presenta al Ingeniero en
el trazado de vias, explanaciones, exploraciones mineras, urbanizaciones, etc, El disefio
comprende las decisiones de tipo topografico y estabilizacion que se requiere
presupuestar, previamente a la construccion de la obra civil.

Bordes inestables

N
AN / Corte correcte
[ 7
Corte incorrecto

Figura. 12.28 Cortes en taludes con juntas semiparaleias a la topografia del terreno.

El disefio de un talud consiste en definir su altura, pendiente y elementos topograficos
con base en parametros geotécnicos. Para el disefio de un talud se pueden emplear
varios sistemas:

1. Uso de codigos como los existentes en Hong Kong v la ciudad de Los Angeles.

2. Empleo de graficos de disefio, teniendo en cuenta algunas de las caracteristicas del
suelo 0 macizo rocoso .

3. Cilculo de factor de seguridad del talud y disefio por el sistema de prueba y error,
hasta encontrar el disefio que mejor se ajuste a los requisitos de estabilidad establecidos.
4. Definicién de pendientes y alturas de acuerdo al comportamiento de taludes similares
en |a misma formacion geologica .

Se recomienda que los disefios no sean ciegos, sino que cbedezcan a un conocimiento
muy claro de los factores basicos y mecanismos de falla. Un sistema que funcioné

exitosamente en un sitio, no necesariamente es aplicable en otro.

Disefios semiempiricos

Debido a las dificultades que existen para la utilizacion de disefios empleando el sistema
radicional clasico en taludes de zonas tropicales. se ha intentado formular reglas de
disefio con base en la experiencia conocida. El uso de este sistema semi-empirico
requiere de mucho cuidado. si la experiencia no proviene de la misma formacion
geologica en las mismas condiciones topograficas, climaticas y geotécnicas.
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NIVEL ORIGINAL DEL TERRENO
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Figura. 12.29 Configuracion tipica de taludes en lutitas meteofiz-adas con mantos de
carbon (Kentucky department of Highways 1993).

NIVEL ORIGINAL DEL TERRENO

LIMITE DE METEORIZACION 4.6m 2;1/444

1/2:1

5.5m Lutita meteorizada
ciase Il
3/4:1
5.5m
carbon
3/4:1

Ol_J
~ metros

Figura. 12.30 Configuracion tipica de taludes en lutitas ligeramente meteorizadas
(Kentucky department of Highwavs 1993).
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Figura 12.31 Configuracion tipica de taludes en lutitas sanas (Kentucky department of

Highways 1993).
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Figura. 12.32
department of Highways 1993).

Configuracion tipica de taludes en calizas y areniscas

(Kentucky
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Sin embargo, la experiencia en formaciones similares representa una buena guia,
cuando no se cuenta con informacton suficiente para realizar un disefio detallado.

El estudio patoldgico de las fallas, cuando los factores que contribuyen a una falla
pueqen ser evaluados, sirve también como bases para objeto del disefio en taludes,
dentro de una misma formacion geologica. En todos los casos es necesario que el
ingeniero logre entender los fenomenos que pueden ocurrir dentro de los taludes objeto
del disefio. De esta experiencia se pueden obtener graficas de disefio que se muestran
en el presente capitulo. -

En el disefio de cortes se debe tener en cuenta la geologia del talud y en especial las
estructuras o discontinuidades y el perfil de meteorizacion. En las figuras 12.30 a 12,33
se muestran algunos taludes tipicos recomendados por departamentos de transporte en
los Estados Unidos.

Criterios generales para el diseiio de bermas y pendientes

Para el disefio de bermas y pendientes se deben tener en cuenta los sigutentes criterios:

1. Formacion Geologica

A mayor competencia de laroca se permiten mayores pendientes y mayores alturas.
Las areniscas, calizas y rocas igneas duras y sanas permiten taludes casi verticales y
grandes alturas. Los esquistos y lutitas no permiten taludes verticales.

2. Meteorizacion

Al aumentar la meteorizacidn se requieren taludes mas tendidos, menores alturas entre
bermas y mayor ancho de las gradas. Los materiales muy meteorizados requieren de
taludes inferiores a 1H:1V, en la mayoria de las formactones geologicas no permiten.
alturas entre bermas superiores a 7 metros v requieren anchos de berma de minimo 4
metros.

Para cortes en materiates meteorizados la pendiente en la parte mas profunda del corte
permite angulos superiores a la cabeza del talud. Se recomienda para cortes de gran
altura establecer angulos diferentes de pendiente para el pie v la cabeza del corte
adaptandolos a la intensidad del proceso de meteorizacion. :

3. Microestructura y estructura geologica

A menos que las discontinuidades se encuentren bien cementadas las pendientes de los
taludes no deben tener angulos superiores al buzamiento de las diaclasas o planos de
estratificacion.  Entre menos espaciadas sean las discontinuidades se requieren
pendientes menores de talud. Para materiales muy fracturados se requieren taludes.
alturas y bermas similares a los que se recomiendan para materiales meteorizados.

4. Minerales de arcilla

Los suelos que contengan cantidades importantes de arcillas activas, tipo
Montmorillonita, requieren de pendientes de talud inferiores a 2H:1V. Los suelos con
Kaolinita permiten generalmente. taludes hasta 1H:1V. Las alturas entre bermas en
suelos arcillosos no deben ser superiores a 5 metros v las gradas deben tener un ancho
minimo de 4 metros.

5. Niveles freaticos y comportamiento hidrologico

Los suelos saturados no permiten taludes superiores 2 2H:1V a menos que tengan una
cohesion alta.

6. Sismicidad

En zonas de amenaza sismica alta no se deben construir taludes semiverticales o de
pendientes superiores a 1/2H: 1V _ a menos que se¢ trate de rocas muy sanas.
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7. Factores antropicos

En zonas urbanas no se recomienda construir taludes con pendientes superiores a |1H:1V
y las alturas enttre bermas no deben ser superiores a 5 metros.

8. Elementos en riesgo

Los taludes con riesgo de vidas humanas deben tener factores de seguridad muy altos.

Figura 12.33 Criterios para el disefio de taludes en roca (West Virginia U.S.A)

Tabla 12 10 Cnterigs para el disefio de taludes en roca (West Virginia U S A.)

Alturas Anchos Taludes
Tipo de roca Ha Hb-Ha [ Wu Wa-Wb | Sa Sb - Sc
Cortes  en  luttas|2ué 6ball 0all 6al2 Yol Veirlall
intercaladas con
areniscas
Areniscas 3all i0al4 Oab 6all) Vo 11 Vil
Arcniscas sabre | 3a 10 10a14 0ag 6bal2 Yool Va:lal
lutitas (cortes altos}
Arcniscas v luiia |3 a4 6ald Dab 6ald 1:1 Vel
cortes moderados -
Cortes en Lutita {3al 6all 0all 6all Veilalil

Contrapesos en el pie del deslizamiento

Al colocarle carga adicional a la base de un deslizamiento de rotacion se genera un

——

momento en direccion contraria al movimiento, el cual produce un aumento en el factor

de seguridad.
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Se debe hacer un andlisis del peso requerido para lograr un factor de seguridad
determinado. La adecuada cimentacion de estos contrapesos debe ser requisito para que
el sistema sea exitoso.

El efecto del sistema de contrapeso es el de hacer que el circulo critico en la parte
inferior del talud se haga mas largo.

Contrapeso de enrocamlanto

Aguo an el pie

Superficie de falla

Al colocar un contrapeso se produce un momento resistente en direccion
contrarla a lo dal movimlanto

Figura 12.34 Contrapeso para estabilizacion de un deslizamiento activo

Los contrapesos pueden ser estructuras con un muro de contencién o rellenos de tierra
armada, llantas de caucho (Tiresoil). etc.

Bermas bajas en el pie de terraplenes sobre suelos blandos

El sistema de contrapesos es muy 1til para la estabilizacion de taludes de terraplenes
sobre zonas de suelos blandos, en los cuales las fallas ocurren generalmente, por falta de
resistencia en el manto de cimentacion del terrapléen. En este caso se construye una
berma que cs un terraplén de menor altura junto al terraplén principal. el cual sirve de
contrapeso aumentando la longitud de la superficie de falla,

Las bermas o contrabermas son usadas para colocar una carga al pie de un terraplen
sobre suelo blando v en esta forma aumentar la resistencia abajo del pie. La berma s¢
coloca en el drea que de acuerdo al analisis de estabilidad se puede levantar.

La contraberma debe disefarse en tal forma que sea efectiva para garantizar la
estabilidad del terraplén principal y al mismo tiempo sea estable por si misma. El efecto
de la contraberma es crear un contrapeso que aumente la longitud y profundidad del
circulo critico de falla.
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Figura 12.35 Detalle de Bermas bajas en ¢l pié de deslizamientos
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Figura 12.36 Alternativa de relleno v muro de contencion.

12.10 DISENO DE TERRAPLENES

Los terraplenes son estructuras muy susceptibles a problemas de deslizamientos y
erosion debido a su bajo grado de cementacién y a que generalmente su colocacién
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genera una disminucion del factor de seguridad del talud pre-existente, por aumento de
los esfuerzos actuantes. Adicionalmente. se modifican las condiciones de humedad, 1a
posicion del nivel fredtico y se induce una superficie de debilidad en el contacto entre el
terraplén y el suelo natural subyacente.

Para el disefio de terraplenes se deben tener en cuenta varios criterios:

1. La pendiente y altura deben producir un talud topograficamente estable.Si esto no es
posible se deben construir estructuras de contencién para el terrapién (Figura 12.33)

2. Lacompactacion debe garantizar una resistencia interna suficiente

3. No deben bloquearse nacimientos de agua o zonas de humedad sin construir
previamente un sistema de subdrenaje eficiente.

4. EI contacto entre el suelo subyacente y el terrapién debe ser discontinuo para impedir
la formacion de una superficie de debilidad (Figura 12.34). Si persiste la posibtiidad de
movimiento se deben disefiar y construir llaves de cortante debajo del terrapleén.(Figura
12.35).

5. El peso del terraplén no debe superar la capacidad de soporte del suelo sobre el cual
se coloca, ni producir deslizamiento del suelo subyacente. Para disminuir el peso del
terraplén se puede requerir la utilizacion de materiales livianos para el relleno.

-
et

Remover fodo el P
suelo {Descapote) e e
----------- /‘_‘,f'-- LR N
Y-\
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Figura 12.37  Preparacién del terreno del talud previamente a la colocacion de
terraplenes.

Llaves de cortante en terraplenes

Las llaves de cortante son utilizadas para proveer una resistencia adicional al
deslizamiento horizontal de la base de terraplenes o bermas. El principal proposito de la
liave de cortante es forzar al circulo critico a profundizarse a una formacién profunda
mas resistente. Este método es muy efectivo cuando a poca profundidad debajo del
terraplén aparecen mantos de suelos duros.

Para la construccion de la llave se realiza una excavacion en zanja por debajo del nive!
del terraplén y esta se rellena con roca o materiales muy competentes compactados . En
su construccion debe tenerse cuidado de no producir un deslizamiento con la
gxcavacion,
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Llave de cortante

Figura 12.38 [.laves de cortante para terraplenes.

Reduccion de peso de terraplenes

El uso de materiales livianos en terraplenes es una medida que puede ser muy efectiva
para reducir las fuerzas gravitacionales que causan la inestabilidad. El tipo de material
liviano a utilizar depende de su disponibilidad y costo
La lista de materiales livianos es muy larga e incluye:

- Arcilias o lutitas expandidas

- Aserrin de madera

- Tamo de arToz

- Residuos de extraccion de aceite de palma
- Carbon

- Cenizas de residuos de Carbon

- Concreto Celular

- Poliestireno expandido

- Llantas usadas (Enteras o picadas)
- Conchas de ostras y aimejas

- Turba seca

- Ladrilio partido

- Escoria

- Piedra pémez

- Materiales geologicos livianos.

Las ventajas o desventajas de algunos de estos materiales es descrita por Holtz(1989).



EXCAVACIONES

Reduccion de ia altura del talud
Reduccién del volumen del biogue
Reduccién de la inclinacion del talud

Bermas
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L.a utilidad de la instrumentacién de campo radica en la posibilidad de poder obtener
informacion del comportamiento del talud a lo largo de periodos de tiempo y e! poder
medir ciertos parametros geotécnicos.

El primer paso en la planeacion de un programa de instrumentacion es el determinar:

a. Qué tipos de medicion se requieren.

b. Seleccionar el tipo especifico de instrumento que mejor se adapta a las necesidades
del talud estudiado.

¢. Planear la localizacién. nimero y profundidad de la instrumentacion.

d. Escoger la metodologia de lectura de 1as mediciones.

e. Decisiones sobre el manejo y presentacion de los datos obtenidos.

Inicialmente se requiere haber estudiado las causas del deslizamiento y los limites
probables del movimiento en cuanto a profundidad v extension en planta.
Adicionalmente, se requiere conocer la geologia, sistema de lluvias, etc. Esto equivale
a tener avanzado el estudio del deslizamiento en un 70% como minimo. Previamente a
la instalacién de instrumentos, se deben haber planteado los probables mecanismos de
falla y lo que se pretende es corroborar la vaiidez o no de las teorias propuestas y la
cuantificacion de ciertos pardmetros y procesos.

Las situaciones tipicas en las cuales se requiere instrumentacion son las siguientes:

a. Determinacion de la profundidad v forma de la superficie de falla en un
deslizamiento activo.

b. Determinacion de los movimientos laterales y verticales dentro de la masa deshizada.
¢. Determinacion de la rata o velocidad de deslizamiento y el establecimiento de
mecanismos de alarma.

d. Monitoreo de la actividad de cortes naturales e identificacion de los efectos de una
determinada construccion.

e. Monitoreo de los niveles de agua subterranea o presiones de poro y su correlacion
con la actividad del deslizamiento.

f. Colocacion de medidores v comunicacion a un sistema de alarma.

g. Monitoreo y evaluacion de la efectividad de diferentes sisternas de estabilizacién o
control.

Los instrumentos mas empleados son los siguientes:

1. Equipos convencionales de topografia

Se pueden utilizar equipos Opticos ¢ electronicos para determinar los movimientos
laterales y verticales de los deslizamientos, para ello se colocan BMs en sitios estables y
una serie de puntos de medicion en la zona deslizada (Figura 2.15). Se puede realizar
mediciones diarias utilizando tubos que se insertan dentro del deslizamiento, en esta
forma se pueden medir las deformaciones relativas, movimientos de grietas, etc.
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Figura 2.15 Vigilancia del deslizamiento de Cucaracha en el Canal de Panama
utilizando mediciones electro-opticas . (Reyes 1996).

2. Medidor superficial de inclinacion

LLos"medidores superficiales de inclinacién se utilizan para determinar la rotacion o
inclinacion de un punto en la superficie del terreno. Su uso mas comun es para
monitorear movimientos de taludes en minas en cielo abierto, carreteras v fetrocarriles
{Mikkelsen 1996). Los medidores de inclinacion utilizan sensores electroliticos o
servoacelerometros. Los sensores electroliticos tienen una mavor sensitividad pero los
servoacelerometros tienen un mayor rango.

3. GPS diferencial '

1

El DGPS se esta utilizando ultimamente con frecuencia para monitorear los
movimientos superficiales de deslizamientos. Una estacion base en un sitio conocido se
utiliza para hacer las correcciones y refinamientos de una o varias estaciones moviles.
Todas las estaciones utilizan el mismo sistema satelital. El DGPS relaciona
observaciones a estaciones moviles desconocidas con observaciones simultaneas en la
estacion base conocida. A medida que las seriales son monitoreadas, los errores pueden
sugerir que la estacion base se esta moviendo. pero 1o que realmente esta ocurriendo son
movimientos en las estaciones moviles. Todas las mediciones se relacionan a la
estacion base. Mientras la posicion sea definida en forma relativamente precisa, los
otros movimientos internos seran consistentes. Un valor asumido de latitud y longitud
puede ser utilizado sin afectar la calidad dc las mediciones internas. En condiciones
favorables se consigue una precision mejor que un centimetro. Sin embargo, lz
precision de DGPS puede deteriorarse considerablemente donde la superficie del terreno
esta cubierta de arboles o en €pocas de malas condiciones de clima.

4. Extensometros horizontales

El extensometro es utilizado para medir €l movimiento relativo comparando la distancia
entre dos puntos de una forma automatica (Figura 2.16). Los extensometros
generalmente, se instalan a través del escarpe principal o a través de las grietas para
determinar su movimiento.

Colocando una serie de extensometros interconectados desde el escarpe principal hasta
la punta del desiizamiento, se puede determinar en forma clara el movimiento de
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bloques individuales dentro del movimiento general. Las mediciones deben tener una
precision de al menos 0.2 mm y deben relacionarse con los datos de lluvia diania.

5. Extensometros verticales

Los extensometros verticales o medidores de deformacion vertical miden el aumento o
disminucién de la longitud del cable o tubo, que conecta dos puntos que estan anclados
dentro de una perforacion y cuya distancia de separacion es aproximadamente conocida.
Generalmente, se colocan unos pesos para mantener una tension en los cables.

Los extensometros verticales son muy Utiles para determinar movimientos de superficie
de falla cuando las deformaciones son mayores de cinco centimetros, caso en el cual los
inclinémetros no se pueden utilizar por la imposibilidad de entrada del equipo medidor.
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Figura 2.16 Diagrama de instalacion de un extensometro horizontal.

6. Medidor de agrietamientos

Sirven para medir la ampliacion de grietas con el transcurso del tiempo. En rocas el
cambio de espaciamiento de las juntas se puede medir con este sistema. Generalmente,
se colocan dos guias mayores o marcas a lado y lado de la grieta y se toman medidas
periddicas de su separacion. Un sistema comun es la colocacion de unos elementos en
madera a lado y lado del movimiento, unidos por un elemento que permita la medicién
de las deformaciones (Figura 2.17).
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Figura 2.17 Equipo sencillo en madera para medir desplazamientos. Japan Landslide
Society (1996).
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Se pueden utilizar lJaminas plasticas transparentes montadas a lado y lado de la grieta o
elementos metalicos.

En ocasiones se utiliza placa de vidrio, las cuales se rompen si ocurre un movimiento
pero es comun utilizar placas de metal que permiten deformacion. la cual puede ser
medida, o la utilizacion de deformimetros electrénicos que permiten mediciones muy
precisas. Existen diferentes sistemas de medicion eléctrica de deformaciones, los cuales
generalmente, utilizan transtructores con precision entre 0.0001 y 0.005 pulgadas.

7. Medidor de verticalidad

La medicién de la verticalidad es util para determinar la deformacion de la cabeza y en
ocasiones del pie.del movimiento y en esta forma evaluar la posibilidad de
deformaciones futuras. Este equipo consiste generaimente, en un nivel de agua capaz
de medir las componentes N-S y E-W (Figura 2.18).
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Figura 2.18 Medidor de verticalidad.

8. Detector de movimientos

El detector de movimientos es un sistema muy sencillo, conocido como la herramienta
del ingeniero pobre y consiste en una varilla de aproximadamente 25 mm de diametro,
la cual se inserta en un hueco de perforacion. Tubos metalicos de longitudes cada vez
mayores se hacen bajar por la perforacion hasta que la curvatura del sondeo no permita
el paso del tubo. En esta forma se pueden detectar la superficie de falla en un talud
inestable. '

9. Inclinometros

El inclinémetro mide el cambio de inclinacién de un tubo que se coloca en una
perforacion dentro del talud v de esta manera se calcula la distribucion de los
movimientos laterales. En esta forma se puede determinar la profundidad de la
superficie de falla v la direccion y magnitud de los desplazamientos.

Un sistema de inclindmetro estd compuesto por cuatro componentes principales (Figura
2.19).

a. Un tubo guia de plastico. acero o aluminio instalado dentro de una perforacion. Este
tubo. tiene unas guias longitudinales para orientar la unidad sensora. Generalmente, se
utilizan diametros de tubo entre 1.5 y 3.5 pulgadas.
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b. Un sensor portatil. el cual esta montado sobre un sistema de ruedas que se mueven
sobre la guia del tubo.

c. Un cable de control que baja v sube el sensor y transmite sefiales eléctricas a la
superficie, generalmente el cable esta graduado para control superficial.

d. Un equipo de lectura en la superficie que sirve de proveedor de energia, recibe las
seflales eléctricas, presenta las lecturas y en ocasiones puede guardar y procesar los
datos.
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Figura 2.19 Esquema de un inclinémetro

Los instrumentos difieren de acuerdo al tipo de sensor utilizado, €l cual da un nivel de
precision. Generalmente, los inclindmetros pueden medir deformaciones de 1.3 a 2.5
mm, en una longitud de 33 metros, equivalente a una precision 1:10.000.

Existe un tipo de inclinémetro conocido como Inclindmetro in situ, el cual emplea una
serie de servoacelerometros o sensores electroliticos. Estos sensores tienen ia ventaja
de tener una mayor precision v que suministran informacion continua, con una precision
aproximada de 1:25.000.

Et fondo del inclinometro se supone fijo y es la base para la medicion de la
deformacién, por esta razén es necesario que la base del tubo esté perfectamente
anclada. 'La porcion baja del ducto, debe instalarse minimo tres metros por debajo de
los sitios en los cuales se espera que el suelo sufra el desplazamiento lateral. Se
recomienda el anclaje en roca si las condiciones geologicas lo permite.

Los inclindmetros se instalan en longitudes de 3 a 6 metros unidos por juntas; estas
juntas generalmente, son cementadas para asegurar una conexion firme, sin embargo,
cada unidn representa una posibie fuente de error.

Ei espacio anular entre el tubo y la perforacion, debe ser perfectamente ileno con un
sistema de inyeccion para asegurar que los movimientos del ducto refléjen realmente los
desplazamientos del suelo.
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10. PiezOmetros

La presion de poros se puede monitorear utifizando excavaciones de observacion o
piezémetros. Existen piezometros de tubo abierto, neumaticos o de cable vibratorio. El
tipo de piezdmetro a seleccionar para cada estudio especifico depende de las
caracteristicas de funcionamiento del piezémetro y su precision.

a. Observaciones en apiques o excavaciones

Este es el método mas simple pero reguiere de un tiempo importante después de
realizada la excavacion antes de tomar la medida para permitir al nivel de agua el lograr
un equilibrio.

b. Sondeo abierto

Consisten en perforaciones abiertas en las cuales se coloca un tubo perforado en su base
(figura 2.20) o tubos que se hincan a presion y luego se extraen ligeramente. La
profundidad del nivel de agua se puede medir por medio de un cable y un elemento
detector (que bien puede ser un medidor eléctrico o un simple objeto metalico). Una
cubierta de proteccion impide la entrada del agua tuvia.

Su precision es buena pero por tener la perforacion. comunicacion con todos los
estratos, no se puede especificar la presion de agua en un sitio especifico.
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Figura 2.20 Piezometros sencillos de cabeza abierta.
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¢. Piezometro de cabeza abierta

Uno de estos piezometros es et tipo Casagrande (f"gura 2.21), el cual es muy similar al
tubo abierto y la colocacion de sellos de Bentonita permite especificar el sitio de lectura,
eliminandose el factor de error indicado. Generalmente, se coloca un filtro o elemento
poroso para determinar el sitio especifico de medicion.
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. J MANOMZTRO
R ARENA ]
--._‘V ]
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SELLO SELLO
¥
) CUERPO SENSOR
ARENA DE
OTTAWA
4

TUBC PERFORADC

b} PIEZOMETRC NEUMATICO
TAPON PVC

QN

a) FIEZOMETRO DL CASAGRANDE
Figura 2.21 Esquema general del piezémetro de Casagrande y piezometro neumatico.

d. Piezometros neumdadticos

Este piezdmetro consiste en una punta porosa unida a una valvula o diafragma muy
sensitiva que es accionada por gases o fluidos y se requiere una unidad de lectura
exterior, la cual produce una presion dentro del sistema interno del piezémetro hasta
igualar la presion en la cavidad del piezometro. La precision depende del equipo de
medicion,

En la experiencia del Autor con este tipo de piezometros, se ha encontrado la poca
exactitud cuando las presiones son bajas y el nivel de precisién de las unidades de
lectura no es muy exacto.

e. Piezometros de cable vibratorio

Consisten en un diafragma metalico separando la presion de agua del sistema de medida
(Figura 2.22). Un cable tensionado estd unido al punto central de un diafragma
metélico. Las deflecciones del diafragma ocasionan cambios en la tensién del cable, la
cual es medida y convertida en presion.

J- Tensiometros

Los tensiometros miden la presion de poros negativa en materiales no saturados y
generalmente, son capaces de medir presiones desde cero hasta menos una atmdosfera.
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{Abramson- 1996). El instrumento tiene una piedra de entrada de aire en un extremo de
un tubo metalico ileno con agua. Una valvula de vacios se coloca al otro extremo del
tubo. Cuando la punta porosa estd en contacto con el suelo existe una tendencia del
agua a salir del tubo y entrar al suelo. El potencial de salida de agua del tubo es una
medida de la succion o presién negativa (figura 2.23).
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Figura 2.22 Detalles intermos de los piezometros.

Tipicamente un tensidmetro es instalado con la punta porosa a la profundidad de medida
y el resto del tensiometro sobre la superficie del terreno, pero en ocasiones los
tensiometros son enterrados dentro del suelo.  Se requiere un mantenimiento
permanente de ios tensiometros especialmente, durante los periodos secos, en los cuales
la entrada de aire produce difusion a través del agua. Este aire debe ser removido para
asegurarse que la presion medida por el transductor representa la presion real de poros
en el suelo y no la presion del aire dentro del tubo (Gasmo, J.M.. 1997).
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Figura 2.23 Esquema de un tensiometro (Bresani. 1997).
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14 Estructuras de Contencion
o anclaje

14.1 INTRODUCCION

El proposito de una estructura de contencion es el resistir las fuerzas ejercidas por la
tierra contenida. y transmitir esas fuerzas en forma segura a la fundacién o a un sitio por
fuera de la masa analizada de movimiento. En el caso de un deslizamiento de tierra el
muro ejerce una fuerza para contener la masa inestable y transmite esa fuerza hacia una
cimentacion o zona de anclaje por fuera de la masa susceptible de moverse. Las
deformaciones excesivas 0 movimientos de la estructura de contencidn o del suelo a su
alrededor deben evitarse para garantizar su estabilidad. :
Deben diferenciarse dos condiciones de disefio de una estructura de contencion
totalmente diferentes asi:

1. Condicion de talud estable

Este es el caso tipico de muro de contencién analizado en los textos de mecanica de
suelos v fundaciones. Se supone que el suelo es homogeneo y se genera una presion de
tierras de acuerdo a las teorias de Rankine o Coulomb y la fuerza activa tiene una
distribucion de presiones en forma triangular.

2. Condicion de deslizamiento

En el caso de que exista |a posibilidad de ocurrencia de un deslizamiento o se trdte de la
estabilizacion de un movimiento activo, la teoria de presion de tierras de Rankine o de
Coulomb no representa la realidad de las fuerzas que actuan sobre el muro y
generalmente el valor de las fuerzas actuantes es muy superior a las fuerzas activas
calculadas por teorias tradicionales (Figura 14.1). El hecho de que exista un
deslizamiento o un factor de seguridad bajo. equivale a que se han generado en el talud
deformaciones que producen un aumento muy grande de fuerzas sobre la estructura a
disenar. C

Es comun que los muros o estructuras de contencion fallen en el caso de deslizamientos
a pesar de que fueron disefiados de acuerdo a un procedimiento universalmente
aceptado.

El costo de construir una estructura de contencion es generalmente, mayor que el de
conformar un talud. por lo tanto debe estudiarse con-mucho cuidado su efectividad
como método de estabilizacion y durante el disefio debe hacerse todo el esfuerzo por
mantener su altura 1o mas baja posible.

473
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a) Condiciones de talud Inestable
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Figura 14.1 Condiciones de disefio para muros de contencién

Foo >Pa

Tipos de Estructura

Existen varios tipos generales de estructura, y cada una de ellas tiene un sistema
diferente de transmitir {as cargas.

1. Muros masivos rigidos

Son estructuras rigidas, generalmente de concreto. las cuales no permiten deformaciones
importantes sin romperse. Se apoyan sobre suelos competentes para transmitir fuerzas
de su cimentacion al cuerpo del muro v de esta forma generar fuerzas de contencién.
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Figura 14.2 Esquema de muros rigidos
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Cancreto Ciclopsc

Tabla 14,1 Ventajas y desventajas de los diversos tipos de muro rigido

Muro

Ventajas

Desventajas

Reforzado

Los muros de concreto armado pueden
emplearse  en  alturas  grandes
(superiores a diez melros), previo su
diseflo estructural y estabilidad. Se
utilizan métodos convencionales de
construccién, en los cuales la mavoria
de los maestros de construccion tienen
experiencia

Requieren de buen piso de
cimentacion. Son antiecondmicos en
alturas muy grandes y requeren de
formaletas especiales. Su poco peso
los hace inefectivos en muchos casos
de estabilizacién de deslizamientos de
masas grandes de suelo,

Concrelo
siunple

Relativamente simples de construir y
mantener, pueden construirse en curvas
v en diferentes formas para propositos
arquitectonicos vy pueden colocarse
enchapes para su apanencia extenor.

Se requiere una muy buena fundacién
v no  permite  deformaciones
importantes, se necesitan cantidades
grandes de concreto y un tiempo de
curado, antes de que puedan trabajar
efectivamente.

Generalmente son antiecondmicos para
alturas de mas de tres metros

Concreto
ciclopeo

Siumilares a los de concreto simple
Utilizan bloques o cantos de roca como
material embebido, dismunuvendo los
volumenes de concreto

El concreto ciclopeo (cantos de roca y
concreto) no puede soportar esfuerzos
de flexién grandes

2. Muros masivos Flexibles
Son estructuras masivas. flexibles. Se adaptan a los movimientos. Su efectividad

depende de su peso v de ia capacidad de soportar deformaciones importantes sin que se
rompa su estructura.
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Figura 14.3 Esquema de muros flexibles
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Tabla 14.2 Ventajas y desventajas de los diversas tipos de muro flexible

Muro Ventajas Desvenajas
Gaviones | Facil alivio de  presiones de agua. | Las mallas de acero galvanizado se
Soportan movimientos sin pérdida de | corroen ticilmente en ambientes deidos.
eliciencia. Es de construccion sencilla v | por ¢jemplo. en suclos residuales de
CCONOMicy. granitos se requicre cantos o hlogues de
roea, los cuales no necesariamente estdn
disponibles en todas los sitios. Al amarre
de lu malla » lus unidades generalmente
no se e hace un buen control de calidad.
Criba Simple de construir v mantener. Utiliza | Se requiere material granular.
¢l suclo en la masor parte de sul autodrenante. Puede ser costoso cuando
volumen, Lltiliza clementos | s¢ construve un solo muro por o
prefabricados los cuales permiten un | necesidad de prefabricar los clementos
mejor control de calidad. de conercto armado. Generalmente no
funciona en alturas superiores a sicte
melros.
[.lantas Son fdciles de construir v asudan en ¢l | No existen procedimientos contiables doe
{Neusol) | reciclaie Jde los clementos utilizados. disciio v su vida Util no es conovida.
Piedra -} Son [dciles de construir v economicos | Requieren de la utilizacion de blogues o
Pedraplén | cuando hay picdra disponible. cantos de tamado relativamente grande.

3 Tierra Reforzada

Las estructuras de tierra reforzada son terra

plenes donde el suelo es su principal

componente: Vv dentro de este, en el proceso de compactacion. se colocan elementos d«
refuerzo para aumentar su resistencia a la tension y al cortante. Internamente deben su
resistencia principalmente, al refuerzo v externamente actian como estructuras masivas

Son factles de construir.
Puede adaptarse facilmente a la

por gravedad.
componente.

Utilizan el suelo como su principal
topografia. Permite construirse sobre

fundaciones débiles. tolera asentamientos diferenciales y puede demolerse o repararse

facilmente, pero se requiere espacio disponible
de contencion.

superior al de cualquier otra estructura
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Figura 14.4 Esquema de estructuras de tierra reforzada

Tabla 14.3 Ventajas v desventajas de los diversos tipos de tierra reforzada

Tipo Ventajas . Desventajas
Refuerzo t Los refuerzos metalicos le dan rigidez | [.as  zonas de refuerzo  requieren
con tiras|al terraplén y los prefabricados dc | proteccion especial contra la corrosion.
metalicas | concreto en su cara de fachada los hace | Se requieren caracteristicas especiales en
presentables v decorativos. Existen| el relleno utilizado con los elementos de
empresas especializadas dedicadas a su | refuerzo.  Algunos tipos de muro de
construccion. tierra armada  estan  cubiertos  por
patentes.
Refuerzo | Son generalmente muy econdmicos v [ Son muy filexibles v se deforman
con faciles de construir. facilmente. Las capas de peotextil se
geotextil pueden convertir en superficies de
debilidad para  deslizamientos.  El
eotexti] se descompone con la tuz solar
Refuerzo | La malla le da cterta ngidez al terraplén | Dependiendo del material constitutivo la
con malla [v las capas no constituven superficies | malla puede descomponerse o corroerse.
de debilidad. El efecto de anclaje es
mejor.

4. Estructuras ancladas

En las estructuras ancladas se colocan varillas o tendones generalmente, de acero en
perforaciones realizadas con taladro, posteriormente se inyectan con un cemento, Los
anclajes pueden ser pretensados para colocar una carga sobre un bulbo cementado o
pueden ser cementados simplemente sin colocarles carga activa.

.

Pemos

Figura 14.5

Murss Anclodos

haliing

Esquema de estructuras ancladas
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Tabla 14.4 Ventajas y desventajas de los diversos tipos de estructura anclada.

Estructura Ventajas Desventajas
Anclajes  y | Permiten la estabilizacion de bloques | Pueden sufrir corrosion,
pernos individuales o puntos especificos '
individuales | dentro de un macizo de roca.
Muros Se pueden construir en  forma | Los clementos de refuerzo pueden sufrir
Anclados progresiva de arriba hacia abajo. a | corrosidn en ambientes dcidos. Se pucde
medida gue se avanza con el proceso | requerir un mantenimiento permanente
dec excavacion.  Permilen excavar | (tensionamiento).  Con  frecuencia se
junto a edificios o estructuras. | roban las tuercas v elementos de anclaje.
Permiten alturas considerables. Para su construccion se¢ puede requerir el
permiso del vecino. Su construccion ¢s
muy costosa.
Nailing o| Muy cficientes como clemento de | Generalmente se requicre una cantidad
pilotillos tipo | refuerzo en materiales fracturados o | grande de pilotilios para estabilizar un
raiz sueltos. - talud especifice lo cual los  hace
(rootpiles) COS1050S.

5. Estructuras Enterradas
Son estructuras esbeltas, las cuales generalmente trabajan empotradas en su punta
inferior. Internamente estan sometidas a esfuerzos de flexion y cortante.

Tecblestocces

Figura 14.6

Pilas o Caisens

Esquema de estructuras enterradas

Piioles

Tabla 14.5 Ventajas y desventajas de los diversos tipos de estructura enterrada.

Tablestaca

Su construccion cs rapida v no requicre

No sc pucden construir en sitios con

Pueden construirse en sitios de dificil
acceso.  Varios caissons pueden ser

cortes  previos. Son de ficil | presencia de roca o cantos, Su
construccion junto a los cuerpos de | construccion es muy costosa.
4gua o rios,
Pilotes Se pueden construir rapidamente. Se¢ puede requerir un numero grande de
pilotes para estabilizar un deslizamiento.
Pilas o | No s¢ requiere cortar ¢l talud antes de | Se requieren profundizar muy por debajo
Caissons | construirko. Sc¢ wilizan  sistemas | del pie de la excavacion.  Su costo
convencionales  de  construccion. | gencralmente es elevado. La excavacion

puede requerir control del nivel freatico.
Debe tenerse especial cuidado en las
excavaciones para evitar accidentes.

construtdos simuitancamente.




14.2 MUROS RIGIDOS

La utilizaciéon de muros rigidos es una de las formas mas simples de manejar cortes v
terraplenes. Los muros rigidos actian como una masa relativamente concentrada que
sirve de elemento contenedor a la masa inestable.

El empleo de muros de contencion rigidos para estabilizar deslizamientos es una
practica comun en todo el mundo, pero su éxito ha sido limitado por la dificultad que
existe en el analisis de cada caso en particular y por las diferencias que existen entre las
fuerzas reales que actian sobre el muro, en un caso de deslizamiento y los
procedimientos de analisis basados en criterios de presiones activas, utilizando las
teorias de presion de tierras de Rankine o Coulomb.

Ocurre con frecuencia que un deslizamiento de rotacion, en donde la fuerza actuante en
el pie tiene una componente vertical importante hacia arriba, levante el muro y son
muchos los casos conocidos de fracasos en el empleo de muros para controlar
deslizamientos rotacionales.

' Sueleo
Relleno Notural
Compoctado
Lioradero & 3°
l Material
e Filtro

Tuberio de drenaje
’ ——con su Salido

o

Concreto Pobre/

Figura 14.7 Esquema tipico de un muro de concreto armado con su Siste de
subdrenaje
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En ¢l caso de deslizamientos de traslacion, €l muro puede representar un buen sistema
de estabilizacion siempre que esté cimentado por debajo de posibles o reales superficies
de falla y se disefie para que sea capaz de resistir las cargas de desequilibrio debidas al

deslizamiento, adicionadas por un factor de seguridad que se recomienda no sea inferior
a2.0.

Muros de concreto Reforzado

Una estructura de concreto reforzado resiste movimientos debidos a la presion de la
tierra sobre el muro. El muro a su vez se apoya en una cimentacion por fuera de la masa
inestable.

Existen los siguientes tipos de muro reforzado:

1. Muros empotrados o en cantiliber, en forma de L o T invertida, los cuales tienen una
placa semivertical 0 inclinada monolitica con otra placa en la base.

2. Muros con contrafuertes, en los cuales la placa vertical o inclinada esta soportada por
contrafuertes monoliticos que le dan rigidez y ayudan a transmitir la carga a la placa de
cimentacion.

3. Muros con estribos, en los cuales adicionalmente a la placa vertical y la placa de
cimentacion y los contrafuertes, se construye una placa superior sub-horizontal que

Taumeéntan la rigidez y capacidad para soportar momentos.

En la mayoria de los casos se colocan llaves o espolones de concreto debajo de la placa
de cimentacién para mejorar la resistencia al deslizamiento.

Una pared en concreto reforzado es generalmente, econdmica y viable para alturas hasta
de 8 metros. Para alturas mavores el espesor de la placa semi-vertical aumenta en forma
considerable y el muro se vuelve muy costoso.

Debe tenerse en cuenta que, la utilizacion de contrafuertes o estribos generalmente
disminuye el costo comparativamente con un muro empotrado en L o T invertida.

La pendiente de la pared de fachada debe darsele una inclinacion ligera para evitar la
sensacion visual de que el muro se encuentra inclinado. Generalmente, se recomienda
una pendiente de 1 en 50.

El disefic de un muro en concreto armado incluye los siguientes aspectos:

1. Disefio de la estabilidad intrinseca del muro para evitar volcamiento o deslizamiento
sobre el suelo de cimentacion.

2. Diseno de la estabilidad general del talud o calculo de! factor de seguridad
incluyendo la posibilidad de fallas por debajo de la cimentacion del muro.

3. Disefio de las secciones y refuerzos internos para resistir momentos y cortantes.

4. Calculo de capacidad de soporte de la cimentacion.

Para el disefio estructural se supone que la placa vertical del muro se encuentra
totalmente empotrada en la placa de cimentacion. La Oficina de Control Geotécnico de
Hong Kong recomienda que en tedos los casos de muro de concreto armado se utilicen
presiones de reposo para el calculo de las fuerzas sobre las paredes del muro.
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T Inveriida

L Reversa con llave

Con Contra Fuertes Con Estribos
Figura 14.8 Tipos de muro de contencion en concreto armado.

En todos los casos los muros de concreto armado debe contener un sistema de drenaje
detras de su pared vertical y/o un sistema de lioraderos o salidas para el agua represada
detras del muro. Debe tenerse en cuenta que, aun en el caso de suelos completamente
secos, la presencia del muro puede inducir el represamiento de pequefias cantidades de
agua de infiltracion, ‘

Es importante la construccion de juntas estructurales para evitar fisuras o prietas
relacionadas con cambios de temperatura, La distancia entre juntas se recomie 10
debe ser mavor de 20 metros a lo largo del muro.
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Muros de concreto sin refuerzo

Los muros de concretos sin refuerzo son masas relativamente grandes de concreto o
concreto con piedra, las cuales trabajan como estructuras rigidas.

Los muros de concreto simple o cicldpeo actian como estructuras de peso o gravedad
y se recomienda no se empleen en alturas superiores a cuatro metros, debido no sélo al
aumento de costos, sino a la presencia de esfuerzos de flexion que no pueden ser
resistidos por el concreto simple y se pueden presentar roturas a flexion en la parte
inferior del muro o dentro del cimiento.

El disefio de un muro en concreto debe tener en cuenta la estabilidad intrinseca del
muro, el factor de seguridad del deslizamiento y la capacidad de soporte en forma
similar a los muros de concreto armado. Sin embargo, en el caso de muros masivos de
gravedad no se realiza un analisis de momentos internos.

H Moximo
4 metros

Figura 14.9 Muro en concreto sin refuerzo

Los muros de concreto en todos los casos, deben tener un sistema de subdrenaje para
eliminar la posibilidad de presiones de agua. Se deben construir juntas de contraccion o
expansion a distancias en ningan caso superiores a 20 metros. Si los materiales
utilizados poseen caracteristicas de dilatacion grande por cambio de temperatura, las
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juntas deben colocarse a 8 metros de distancia entre ellas. La pendiente de la pared del
muro debe tener una inclinacién similar a la recomendada para muro de concreto
armado.

Los muros de concreto deben cimentarse por debajo de la superficie de falla con el
objeto de obtener fuerzas de reaccion por fuera del movimiento que aporten estabilidad,
no solo al muro sino al deslizamiento.

Muros de Concreto Ciclopeo

El concreto ciclopeo es una mezcla de concreto con cantos o bloques de roca dura.
Generalmente, se utilizan mezclas de 60% de concreto y 40% de volumen de piedra.
Sin embargo, debe tenerse en cuenta que a mayor cantidad de piedra existe. mayor
posibilidad de agrietamiento del muro, por presencia de zonas de debilidad estructural
intema. En ocasiones se le colocan refuerzos de varilla de acero dentro del concreto
ciclopeo para mejorar su resistencia interna. El disefio de un muro de concreto ciclopeo
es muy similar al de los muros de concreto simple rigidos y masivos.



14.4 MUROS FLEXIBLES

Los muros flexibles son estructuras que se deforman faciimente por las presiones de la
tierra sobre ellas o0 que se acomodan a los movimientos del suelo. Los muros flexibles
se disefian generalmente, para resistir presiones activas en lo que se refiere a su
estabilidad intrinseca y actian como masas de gravedad para la estabilizacion de
deslizamientos de tierra.

Existen varios tipos de muros flexibles y entre ellos los mas populares son:

Muros en Gaviones

Muros de elementos prefabricados (Muros Criba)

Muros de Llantas Usadas

Muros de Piedra

5. Muros de Bolsacreto

Cada uno de estos tipos de muros posee unas caracteristicas especiales de construccioén,
disefio y comportamiento.

B —

Muros en Gaviones

Los gaviones son cajones de malla de alambre galvanizado que se rellenan de cantos de
roca.

Algunas de las ventajas de un muro en gaviones son las siguientes:

Simple de construir y mantener y utiliza los cantos y piedras disponibles en el sitio. Se
puede construir sobre fundaciones débiles. Su estructura es flexible y puede tolerar
asentamientos diferenciales mayores que otro tipo de muros y es facil de demoler o
reparar.

Se emplean tres tipos de mallas diferentes, hexagonales o de triple torsion,
electrosoldada y elaborada simple. El principal problema consiste en que las mallas
pueden presentar corrosion en suelos acidos (de PH menor 6).

Existen una gran cantidad de tamafios de malla disponible para formar las cajas.
Generalmente, se utilizan cajas de 2m. x Im. x Im. La forma basica es trapezoidal.
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.

Las canastas de gavion se colocan unas sobre otras tratando de traslapar lo me’
posibie las unidades para darle cierta ngidez que requiere el muro.

Para muros muy anchos con secciones superiores a cuatro metros se puede realizar
cierta economia adoptando una forma celular de construccion, lo cual equivale a
eliminar algunas de las cajas interiores donde los espacios se rellenan con piedra sin la
colocacion de canastas de malla. El tamario y la forma de estas celdas debe disefiarse en
tal forma que no se debilite la estabilidad interna general del muro.

En ocasiones, los muros de gaviones contienen una serie de contrafuertes que los hacen
trabajar como estructuras ancladas al suelo detras del muro.

El peso unitario del gavion depende de la naturaleza y porosidad de la roca de relleno y
puede calcularse mediante la siguiente expresion:

Yg = (] 'nr) Gst

Donde:

n, = Porosidad del enrocado

G, = Gravedad Especifica de la roca
« = Peso unitario del agua

Para disefios preliminares G, puede asumirse igual a 2.6 en el caso de rocas duras. La
porosidad del enrocado generalmente varia de 0.3 a 0.4 dependiendo de la angulosidad
de los bioques de roca.

El disefio de un muro en gaviones debe consistir de:

a. Disefio de la masa del muro para estabilidad a volteo y deslizamiento y estabilidad
del talud.

En el disefio debe tenerse en cuenta que para evitar deformaciones excesivas relativas,
el muro debe proporcionarse en tal forma que la fuerza resultante actua en el tercio
medio de la seccion volumétrica del muro.

El angulo movilizado de friccion & utilizado en el disefio no debe exceder ¢'/2 donde:
¢ es el angulo de friccion interna del retleno compactado detras del muro. En el caso
de que el muro se cimente sobre suetos compresibles & igual a cero.

No existe un sistema de disefio universalmente aceptado para muros en gaviones y debe
tenerse en cuenta que la gran deformacion del muro puede generar una falla interna
debida a su propia flexibilidad. Las deformaciones internas pueden ser de tal magnitud
que el muro no cumpla con el objetivo para el cual fue disefiado.

b. Disefio Interno de la Estructura del Gavién.

El gavion debe tener un volumen o seccion tal que internamente no se pueda producir su
falla o rotura a lo largo de cualquier plano. Es importante analizar la estabilidad del
muro independientemente nivel por nivel, suponiendo en cada uno de los niveles que el
muro es una estructura de gravedad apoyada directamente sobre las unidades de gavion
inmediatamente debajo de la seccion considerada. En resimen, se deben realizar un
numero de analisis igual al numero de niveles.

¢. Especificacién del tipo de malla, calibre del alambre tamaiio de las unidades, tlpo y
numero de uniones y calidad del galvanizado, tamafio y forma de los cantos.

Se debe disetiar union por unidn la cantidad de alambre de amarre entre unidades.
debe definir si la malla es de doble torsion electrosoldada o eslabonada y el calibre de



Capitulo 14 Estructuras de contencion o anclaje 505

alambre de la malla. la escuadria del tejido de la malla, el peso de zinc por metro
cuadrado de superficie de alambre, el tipo de uniones entre unidades.

Es importante que en el disefio se incluya un dibujo de la forma como se amarran las
unidades entre si, para facilitar su construccion en forma adecuada.

El tamafio maximo de los cantos debe ser superior a dos veces al ancho maximo de la
escuadria de la malla. Generalmente, se utilizan cantos de diametro entre 15 y 30
centimetros.

d. Despiece de las unidades de gavion nivel por nivel. Se debe disefiar el trasiape entre
unidades para darle rigidez al muro. Es importante dibujar planos de cada uno de los
niveles del muro en gaviones para facilitar su construccion, de acuerdo al disefio

e. Sistema de filtro

En el contacto entre el suelo y el gavion se recomienda colocar un geotextil no tejido
como elemento de filtro, y en la cimentacién del muro se recomienda construir un dren
colector para recoger el agua recolectada por el muro. Debe tenerse en cuenta que el
muro en gaviones e€s una estructura permeable, la cual permite la infiltracion de
practicamente el 100% de la lluvia y la escorrentia que pase por encima del muro.

Para el diseno de muros en gaviones se recomienda consultar la publicacién “Manual de
Ingenieria para el Control de Erosion” (Suarez, 1993).

Coluvion

/

Relleno

H Maximo

8 m N Suelo residual

Geotextil
Dren

Minimo 0O.6H

Vig

Figura 14.12 Esquema de un muro en Gaviones
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b) De tres Hlisros

Largueros

Largueros

Travesaofe ~

¢) Cerradc

Figura i4.13 Esquemas generales de los muros criba

Muro criba

El muro criba es basicamente una estructura parecida a una caja formada por
prefabricados de concreto entrelazados. El espacio interior de las cajas se reliena con
suelo granular permeable o roca para darle resistencia y peso, conformando un muro de
gravedad. Generalmente existen dos tipos de prefabricados que se colocan en forma
paralela a ia superficie del talud o normal a este.

Los travesaios son prefabricados normales al eje del muro en forma de I horizontal. En
ocasiones, los travesanos son de una longitud tal que obliga a la construccion de urn
elemento intermedio similar a sus puntas. !

. Los largueros son prefabricados largos que se apoyan sobre los travesafios y que tienen
como objeto contener el materiai.colocado dentro de las cajas o cribas.

Las fuerzas son transferidas entre los prefabricados en los puntos de unién.
‘Adicionalmente. se pueden colocar pequefios bloques que se les llama “Almohadas™ en
localizaciones criticas entre los prefabricados para soportar algunos esfuerzos, tales
como torsiones v reducir la flexion.

Algunos disenos de muros criba incluyen uniones metalicas o de madera entre los
prefabricados para ayudar a transmitir las fuerzas. EI muro criba tiene la ventaj:
permitir asentamientos diferenciales importantes (Brandl, 1985).



4 Estructurds de contencion o anclaje 507

mure de gravedad y las
alg 1

igehar el
en cuenta que

iba consiste €0 &
o. Debe tenerse




508 - Deslizamientos y estabilidad de taludes en zonas tropicales

+

inclinados para mejorar su estabilidad. La inclinacion del muro depende de
caracteristicas de estabilidad y es comdn encontrar taludes inclinados de | a 4 hasta
10.

En ocasiones se han utilizado muros criba, conformados por travesafios de madera. La
cara exterior del muro criba generalmente, tiene una pendiente no superior a 0.25H : 1V
El disefio del muro criba incluye la estabilidad intrinseca de la masa total y el chequeo
de la estabilidad interna a diversos niveles de altura del muro. Se sugiere realizar
analisis de estabilidad a cada metro de altura def muro.

[}

Brand! encontré que la friccion suelo muro para el caso del muro Criba es muy superior
a las de los muros de concreto

Friccion suelo-muro criba =0.82a 1.0 ¢

El valor de & recomendada por la Oficina de Control Geotécnico de Hong Kong es:
o= ¢'/2 '

El muro Criba tedricamente se comporta como un muro de gravedad, pero presenta el
problema de que no es masivo y se debe analizar la posibilidad de que ocurran
superficies de falla por encima del pie del muro.

Los travesafios y los largueros deben diseiiarsen para resistir flexiones debidas a la
presion horizontal del relleno sobre los prefabricados. Las cabezas de los travesaiios
deben ser disenadas para resistir el cortante generado y deben ser capaces de transferir
las fuerzas de tension inducidas.

Los muros criba son mas sensitivos a los asentamientos diferenciales que otros tipos de
muros flexibles. La altura maxima a la cual puede construirse una pared criba de celda
simple es aproximadamente 5 metros y ia altura maxima generalmente utilizada es de 7
metros, utilizando celdas dobles o triples. Los muros criba se construyen generaimente
en alineamientos rectos, pero con el manejo adecuado de elementos especiales pueden
construirse en forma curva en radios minimos hasta de 25 metros.

Para el disefio del muro se pueden utilizar teorias de presion de tierras desarrolladas
para silos de granos. Sin embargo. algunos autores recomiendan disefiar las unidades
para el doble de ia presion calculada para este método.

Muros en Piedra (Pedraplenes)

Los muros en piedra son estructuras construidas con bloques o cantos grandes de roca
los cuales se colocan unos sobre otros en forma manual o al volteo. El tamafio de lo-
bloques utilizados generalmente supera las 3 pulgadas y pueden utilizarse bloques hast:
de 1 metro de diametro si se tiene equipo adecuado para su colocacion. El disefio
consiste en determinar las dimensiones exteriores del terrapleén.

El ancho de la base del pedraplén generalmente, es superior a su altura o por io menos
igual. El angulo de inclinacion de la pared exterior depende del tipo de roca, tamario ¥
angulosidad. Para bloques grandes se pueden utilizar pendientes de hasta 1/6 H: 1B. Ei
ancho minimo de la parte superior del muro es de 1 metro. Se acostumbra colocarle un
geotextil en la interfase entre el piedraplén y el suelo. v un subdren en forma sim

los muros en gaviones. '
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Pendiente 0.75H : 1V o
0.5H : 1V

Coluvion

Suelic residual

Geotextil

Bermas de L~

cantos

Figura 14.15 Muro en piedra:

Muro con llantas usadas

Los muros en {lantas usadas conocidos como Pneusol o Tiresoil consisten en rellenos
de suelo con llantas de caucho usadas embebidas. Las llantas son unidas entre si por
soga de refuerzo. Generalmente, se utilizan sogas de polipropileno y se conoce de la
utilizacion de elementos metdlicos(Abramson 1996).

PENDIENTE D.5H:1Y o G.3H:1V
~y . . s W
N S | \ CAPAS DE LLANTAS
N 113 \ CADA 0.5 A 0.6m

ALTURA \ \ 1 1 &

HASTA &m N[ | I =
- :I:I_’&\ POUPROPILENG

DRENAJE

DREN LONGITUDINAL
TIRAS DE MASTA 7 LLANTAS

Figura 14.16 Esquemas de un muro en llantas usadas con arreglo total en las liantas
(Hausmann.1992).
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La resistencia a la extraccion (pull out) es relativamente alta para los gru'pos de llar’
el peso unitario del relleno es relativamente bajo. La deformabilidad del terraplén es
pero su resistencia al cortante también aumenta.

Generalmente, el analisis interno de los muros con llantas es el de un muro armado.
Tanto los elementos de anclaje como los de retencién superficial del suelo son
construidos con llantas. Varias de las llantas en la superficie del talud son conectadas
por medio de sogas de acuerdo a una determinada distribucion. Como las llantas en la
superficie estan conectadas a las !lantas de anclaje, se generan una fuerza de accion en
la soga que las conecta. Si este refuerzo es lo suficientemente fuerte para no fallar la
tension y la resistencia de la extraccion”de la llanta es mayor que la fuerza de friccion,
entonces la estructura permanecera estable.

Supaerficie de
fallo critico DT e

a) Certe

Lianto
de anciaje

Tironte
de material
plastico

Dren

Llantas
de superficie
b) Perspectiva

Figura 14.17 Muro armado con llantas usadas, utilizando llantas con tirantes 0
elemento de anclaje. -
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Los muros de llantas usadas son muy fiexibles y se acomodan ficilmente a los
asentamientos referenciales. Cada llanta se conmecta a su vecina con soga de
polipropileno o nylon. Generalmente, se utilizan tendones de 8 a 10 mm. de diametro,
Sumanarathna, (1997), reporta muros hasta de 20 metros de altura utilizando llantas
usadas. '

El muro de lantas puede ser integral en tal forma, que todo €l volumen de terraplén esté
entrelazado con Hantas, las cuales ocupan buena parte de su volumen total, o puede
utilizarse el sistema de muro de Ilantas en el cual se colocan llantas en'la parte posterior
del terraplén como anclaje de sogas de polipropileno, las cuales amarran las llantas
internas con las llantas en la pared exterior def muro.

Los muros de llantas deben contener sistemas de drenaje en forma similar a los muros
de tierra reforzada.

Floquetos
Prefabricadas de
Concreta Armode

Platinas de Amarre

7 - Conactores entre Placas

.

Figura i4.18 Muro de tierra armada con refuerzo de tiras metalicas.



MUROS DE CONTENCION

Muros de contencion (gravedad y contrafuerteé)
Muros tipo alcancia (impacto)

Muros de concreto anclados

Muros tipo puntal



