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MECANICA DE ROCAS

"Es la ciencia tedrica y aplicada que trata del comportamientc mecanico
de las rocas; estudia la reaccion de las rocas a los campos de fuerza

MECANICA | ROCAS
Comportamiento y reaccion Geologia:
de los materiales a los esfuerzos . Litologia

. Resistencia . Estructuras

. Deformabilidad ' | . Geohidrologia



Mecanica de Rocas

E! gedlogo y el ingeniero civil

Ing. geo’lbgo
preparacion académica — |
T Ing. Civil

« Concepto de GEOTECNIA.

geologia ingenieria{—Mec. Suelos
+ . GEOTECNIA

aplicada civil |—Mec. Rocas



Campo de aplicacion

Estabilidad de Taludes: canteras, presas puentes,
caminos, canales, etc.

Excavaciones Subterraneas: conducciones de fluidos,
minas, cavernas, almacena-
mientos, etc.

Cimentaciones: presas, puentes, vertedores,
: torres, etc. '

. Problemas Geoldgicos de las Obras Civiles y Mineras

Resistencia
Deformabilidad
Permeabilidad



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS IGNEAS

INTRUSIVAS: Granitos, dioritas y gabros

« Profundidad de meteorizacién

. Alteracion hidrotermal

Alto grado de fracturamiento y argilitizacion

Exfoliacion (por liberacion de esfuerzos)

Fracturamiento bastante regular con dos o mas sistemas
Permeabilidad

EXTRUSIVAS:
» Depésitos volcanicos recientes

- secuencias anisotrépicas (lavas, piroclastos)

- capas débiles (cenizas, tobas)

- suelos fosiles

- espesores delgados de lava

- diaclasas de enfriamiento (estructuras columnares)

- vesiculas, ductos y cavidades

- depésitos heterogéneos (brechas)

- variaciones en resistencia, deformabilidad y permeabilidad
(tobas, brechas)

- seudoestratificacion

- depédsitos de ceniza metaestables

- alteracidn (p.e. tobas basicas a bentonita)

- tubificacion

. Depdsitos volcanicos antiguos
- fracturamiento
- alteracidon metedrica
- permeabilidad
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PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS SEDIMENTARIAS
CLASTICAS

ARENISCAS

Sus propiedades mecanicas e hidraulicas dependen de:

cantidad de cementante o matriz
porosidad

composicién de los granos de arena
grado de compactacion

contenido de agua

grado de aiteracion

edad de la roca

Problemas:

sistemas y grado de fracturamiento

estratificacion y plegamiento

asociacion con lutitas (baja resistencia, bufamiento)
tubificacion

disgregacion (areniscas no cementadas)

alteracion por meteorizacion

baja resisiencia y alta deformabilidad (no cementadas)
permeabilidad



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS SEDIMENTARIAS
CLASTICAS

LUTITAS

Sus propiedades mecanicas dependen de:

contenido mineraldgico (relacion arcilla-cuarzo)
tipo de arcilla predominante (actividad)

grado de compactacion (menos resistentes)
grado de cementacién (mas resistentes)

grado de fracturamiento y deformacién

edad de la roca '

Problemas:

fisilidad (lutitas con mica)

blandas (lutitas carbonosas)

desintegracién por intemperismo (lutitas con bajo grado de
compactacion)

desmoronamiento (contraccion)

deformables (baja capacidad de carga).

baja resistencia al esfuerzo cortante

expansion (Iutltas con montmorillonitas, pmta y marcasita)
facilidad de erosion

estratificacién y grado de fracturamiento

anisotropia '

solubilidad (lutitas con yeso)

gases (lutitas carbonosas)

fluencia plastica (creep)



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS SEDIMENTARIAS

QUIMICAS (calizas, dolomias, greda, caliche, evaporitas, margas)
Sus propiedades mecanicas dependen de:

+ edad delaroca

« porosidad

« mineralogia

« grado de fracturamiento y plegamiento
« espesor de |os estratos

Problemas:

Permeabilidad (disolucién y fracturamiento)
fluencia plastica (evaporitas y greda)

cavernas de disolucion (con o sin relleno) karst
presencia de lutita interestratificada
resistencia al esfuerzo cortante (lutitas y yeso)
grado de fracturamiento y estratificacion
hundimientos superficiales (karst)
asentamientos y deformacién pequefia (greda)
expansion (evaporitas con anhidrita)
disolucion rapida (yeso)

desmoronamiento en presencia de humedad (margas)



PROBLEMAS GEOTECNICOS EN ROCAS METAMORFICAS

Pizarras, filitas y esquistos .

» orientacion preferencial (foliacién y esquistocidad)

» bandas de minerales laminares (clorita, mica)

. fisilidad (pizarras)

« anisotropia (resistencia y deformabilidad)

+ fracturamiento y deformacion intensa

. alteracion metedrica

« presencia de minerales de baja resistencia al esfuerzo cortante
(esquistos de clorita, taleo y sericita)

Gneiss
« alteracion metedrica

« bandas gruesas de minerales laminares (micas)
« fracturamiento

cuarcita, hornfels

« sOlo problemas asociados al grado de fracturamiento

Marmol!

. las mismas caracteristicas de las calizas



DISCONTINUIDADAES GEOLOGICAS

"Una discontinuidad es una fractura en el macizo rocoso”
tipos:

+ juntasy planos de estratificacion

» fallas y fracturas de origen tecténico

« foliacion (en rocas metamérficas)

. exfoliacidén (en rocas igneas intrusivas)
- diaclasas de enfriamiento (columnas en lavas y diques)

Familia de discontinuidades: las que son paralelas unas de otras
Sistema de discontinuidades: se forma por dos 0 mas familias

. familia primaria es la mas abundante

» familia secundaria menos abundante

Las discontinuidades influyen en las cafacteristicas del macizo rocoso:
« resistencia al esfuerzo cortante

. deformabilidad
. permeabilidad



DISCONTINUIDADES GEOLOGICAS

Caracteristicas para fines de ingenieria:

rugosidad:

. espaciamiento:

« resistencia de
las supeificies
del plano:

 desplazamientos
previos:

» apertura:

. tipo de relleno:

« contenido de
agua:

influye en la resistencia al esfuerzo cortante
varia de lisa (i = 0) a muy rugosa

permite apreciar la estructura del macizo rocoso
y ya que representan zonas de debilidad influyen
en su resistencia efectiva e isotropia.

influyen en la resistencia al esfuerzo cortante y
la deformabilidad del macizo

(presencia de estrias) influyen en la resistencia
al esfuerzo cortante

influyen en la resistencia y permeabilidad del
macizo, pueden dar indicios del efecto del
intemperismo en el terreno

el tipo y cantidad influyen en la resistencia,
deformabilidad, p. ej. arcilla, material granular,
carbonato, etc.

influye en fa resistencia y cohesién del relleno y
paredes del plano



-8+R. llerrera
S.A. Herrera
Comision Federal de Eleclricidad

RESUMEN

INTERACCION_INGENIERO_GEOLOGO-GEOTECNICO
~—"——EN-LA CONSTRUCCION-DE-OBRAS-CIVILES

Se analiza la participaci6n del ingenicro gecbloyo y del gcotfenico durantc la éons-

truccitn de obras civiles y se anotan una serle de normas gue &ésta interaccién debe scquir. Al
final sc tratan algunos aspectos educativos de ambos profesionistas gue el autor considera im-
portantes de tratar de resolver para.mejorar la comunicacién entre elloa.

INTRODUCCION

La transferencia de informacién entre el 1in-
geniero gedlego {IG) y el geotécnico (Gt) du-
rante el proceso constructivo de una obra es
de vital importancia para garantizar gue Gsta
cumpla satisfactoriomente con sus objetivos,
Este tema ha sido tratado por otros autores
con bastante claridad y sencillez, sicmpre
haciendo notar la conveniencia de esta inter-
accién, no sflo en la etapa constructiva de
las obras, sino durante su plancacién y pos-
teriormente en la operacién.

Este trabajo pretfhdo explicar como se
a cabo el flujo de informacibn entre el 1G vy
el Gt. Debido a la.impesibiiidad de abarcar
todos los campos especializados en los que se
tiene esta relacibn, se ha preparado un esgue-
ma general en el cual se tienen las-obras ci-
viles mds comunes, como son las excavaclones
a clelo abierto y subterrSneas, puentes, ca-
minos, cimentaciones y otras.

El objetivo implicito de este trabajo es el de
reflexionar sobre la claridad que tienen am-
bos profesionistas de la i{mportancia del tens,

importancia que se debe inculcar desde la eta- |

pa de estudios profesicnales.

DBFINICIONES

¢Culil es el signlflcado actual dclaspalabr 8
ingenierfa geolfgica y geotécnica?

Parece ser que diferentes grupos de profeslo-

nlatas dedicados a la ingenlerfia poseen dife-
rentes significados de estas palabras.

[l REUNIOH MACITUHAL DE MECAIICA DE ROCAS,

‘lleva

3

"Para entender lo que se trata de expresar  en

definirlas con
* caracteristicas

este articulo scrd necesarlo
claridad, estableciendo las

que distinguen a una de otra.

Terzaghi definié a la INGENIERIA GEQLOGICA co-
mo la tama de la ingenierfa qua utiliza s6lc
los conceptos necesarics de la geologia rela-
cionados con las diversas obras de ingenieri:
civil; actualmente, dada la diversidad de a-
plicaciones que tiene la geclogfa, se acostum-
bra también deslgnarla comc GEOLOGIA APLICAD/
A LA INGENIERIA CIVIL. La petrologla, geolo-
gfa estructural, gechidrologfa y geofislica ba-
sica son las principales materias guc utiliz:
el 1G en su trabajo profesionsl, si bien, re-

- quiere de complementarse con otras materias &

Ingenierfa Civil para lograr un entendimient:
claro de c6mo se gencran los problemas en 1.

. interaccibn Geologla-Obra civil,

. La GEOTECNIA ticne un signiflcado mils amplic
s¢ puede decir gque es el conjunto de conoct
mientos que permiten entender un probleoma Gor
logian-Obra Civil desde sus orlgenes, ésto cor
desde lor anpoctos gooldglicos que 1o provochs
analizarlo y finalwente darle una solucibo
decuada. Lo anterior engloba conocimientosc
mo son la ingenierfa geolbgica, mocdnica
suclos y de rocas, cstructuras, cimentacionc
movimiento de tierras y otras, principalmen
del ramo de la ingecnierfa civil.

SMMR, MEXICO, D.F.. MWZ0.1987
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INTERACCION INGENIERO GEOLOGO-GEOTECNICO EN LA CONSTRUCCION

El siquiente diagrama de flujo pretende resumir como se desarrolla
el trabajo en conjunto, IG-Gt:

INICIQ | avance pp_ AVANCE | TERMINACIONJ

INGE R ‘
NGENI1ERQ GEOTECNICO

GEOQOLOGO
Levantamiento Geolsd - Supervisé tratamientos y

. |gico y actualizacié6r ‘ "|los adeclia a la realidad,
con 14 nueva infor- observa que el comporta- [
macién . miento seca el esperado

{Sa dectect
un nuevo
_problema?

Estudic de la

nueva informacitn

2Se detecta Transmisién de

algln proble-
. ma nhuevo?

informacitn 1G-Gt

r

Complementa la in- AnSlisis de la in-

formacibn geolbgi- formacién y alter-
ca sf se requicre nativas de solucidn T

selaccidn de la

solucibn




Cuando una obra ha sido iniciada el Gt cuenta
con informacidn obtenida en los estudios pre-
liminares, a partir de la cual €1 ya ha esti-
mado el patrén iniclal de actividades a desa-
rrollar que van a garantizar la seguridad vy
estabilidad de la obra. :

En general esta formacién es la siguicntex

ESTUDIOS
GEDLOGICOS
INICIALES

PROPIEDADES INDICE Y DE

FORMA
INISICIgiON ___COMPORTAMIENTC MECANICO
DISPONIBLE E HIDRAULICO DE LOS MA-

TERIALES (SUELOS O ROCAS}

CARACTERISTICAS DE
LA OBRA CIVIL

En el diagrama de flujo anterior, se muestra

la actividad del geoté&cnico durante la cons-
truccién, revisando que, conforme la obra a-
vanza, los diversos tratamienteos disefiados en
base a la informacibn inicial disponible, scan

en reallidad adecuados a las dificultades gque
el terreno plantea. Si existen varlacliones
efec-

importantes -es responsabilidad de é&ste
tuar las correcciones necesarias en pro de la
seguridad del personal y de la obra civil en
general. ' : ‘

Por otra parte, el IG efectGa 1los estudios
geolbglicos necesarios conforme avanza la obra,
con éstos actualiza su modelo o esquema geo-
16gico inicial que le permiten detectar o an-
ticipar cualquier variacitn 1mportante que
conduzca a un problema gecolfgico no previato.
Es responsabilidad del 16 mantencr al dia op=-
ta informacifn, analizarla continuamente con-
forme recabPa nuevos datos de la obra y en ca-
s0 necesario transmitirla al Gt.

El c6mo un IG analiza la informacibén, recapa
nuevos datos y la -transmite al Gt es la parte
ecseencial del problema en la interaccién de
ambos preofesionistas. Este problema es atn ma-
yor si el Gt no tiene bases suficientes de
geologfa para captar y comprender 1lo gue se
le trata de transmitir; de acuerdo a la de-
finicién, un geot&cnico deberia de tener ta-
les bases, sin embargo, es frecuente gque &sto
> ocurra. ‘

- 4a.- E1 I1G debe

:5¢ observa en la préctica que si ambos profe-
‘sionistas tienen una buena pteparacifn enfo-
‘'cada a este trabajo o bien tienen experiencia

previa, la comunicaci6n es bastanto fluida vy
se desarrolla en una atmbsfera cordial,
Se deben observar clertas normas cuando IG y

Gt trabajan en conjunto:

ser el responsable de lapla-
las exploraciones y trabajos
en la obra, siempre.

neacibn de
geclégicos
participar en la programaci6n

Za.- E) Gt debe

: . de dichos estudios geolbgicos, pero es-

te Gltimo es el que debe decidir cé6mo,
d6nde y culndo es mis conveniente efec-
tuarlos. En este punto cabe safalar una
nota do D, Deere (1968}): )

"La suma total de' los eventos en la his-
toria gecl6gica de una &rea, dejan una
litologia particular, para un conjunto
de estructuras gecl6gicas particulares
Y para un estado de esfucrzos particu-
lares". ¢Qué& se trata de decir con lo
anterior?; lo siquiente: Un IG, por su
formaci6n, tiene siempre un mejor con-
cepto espacial de la geologfa de un si-
tio que un Gt, su ubicaci6én en el espa-
cio ¥ en el tiempo geclbgico le permi-
ten “"olfatear" los problemas en los que
se puede ver envuelta una obra civil.

Cuando el Gt recibe informaclbén geolb-
gica nueva, €ste debe siempre cuestio-
narse si ¢std completa y cubre todos los
puntos gque reguiere para efectuar su
trabajo. Cuando la informacibn es es-
casa o bien no es la adecuada, debido a
la falta de experiencia del 1G, el geo-
técnico se "protege", invariablemente,
utilizando factores de seguridad mayo-
res, todos sabemos lo gue &sto implica
"en la economfa de una obra.

Sa. -

La terminologfa que debe ser utllizada
por el 1G, debe estar excenta de pala-
bras rarns o desconcocidan. Es {recucn=-
te encuchar decir al Gt que no entlondn
o conoce tal o cual término expresado
por el geblogo, lo cual implica que ig-
nore si le es Gtil o ne la informacidn
dada en este punto.

da, -

EL lNGEﬁIERO GEQOLOGQ, ASPECTCS EDUCATIVOS

El gebdlogo egresado de las escuelas o univyer-
sidades nacionales posee por lo general una

‘deficiente preparacién para enfrentarse a es-

ta actividad. Sus conocimientos son bastante
cualitativos y de terminologfa compleja para
cualquier otro profesionista. Es recomendable.
que en su preparacién profesional se incluyan



materias de "ingenierfa bésica” Yy si le es
atractivo el campo de la Geologia Aplicada a
la Ingenieria Civil, curse materias optativas
ligadas a este campo gque se ofrecen enel plan
de estudios del ingeniero civil.

La Ingenijieria Geol&gica es en sf misma una
verdadera especialidad, cuya importancia se
torna evidente durante el desarrollo de las
obras de ingenierfa hoy en dia.

En la medida que el IG se preparc mejor, podrs
alcanzar m&s fdcilmente los siguientes puntos:

- planear mejor sus exploraciones y defi-
nir sus objetivos.

- no se conformari con entregar solo wuna
geolegfa bien hecha, sino adenmis com-
prenderd su relacién con la obra civil,
en sus problemas y soluciones.

- al enriquecer sus conocimientos con 1la
experiencia, aportard informacidn mas
adecuada para la obra en censtruccibn y
con la calidad y detalle necesariocs.

EL GEOTECNICO, ASPECTOS EDUCATIVOS

En México, la mayor partec de los geotécnicos
proceden de la carrera de Ingenieria Civil vy
en menor cantidad los hay de las ramas de Geo-
fisica, Mecédnica, Estructuras, Geologia y Mi-
nerfa. En la actualidad, se ha observado que
la mayor parte de los ingenieros civiles ter-
minan su carrera con solo un curse de Geolo-
gia, equivalente al primer curso de "Geologia
Fisica”™ que llevan los IG en su carrera. Con-
clusifn: una escasa preparacidn en este campo.
En el curso de postgrado Mecdnica de Suelos,
ne se tiene un avance mayor gque el anterior.

Gencralmente el ingeniero aprende geologia en
forma autodiddcta o bien, obligado por su tra-
bajo en el campo.

Seria muy recomendable que el ingeniero civil
que se fuese a dedicar al campo de la geotec-
nia cursara durante sus estudios profesiona-
les otras materias de geologla tales como pe-
trologia y geologia estructuralquec0mplemen-
taran su preparacifn.

6

CONCLUSIONES

Son tres las conclusiones que el autor consi-
dera importantes de este trabajo:

la. El1 IG y el Gt deben tener una preparacifn
adecuada para .poder interactuar enel com-.
po de las obras civiles. 5u preparacién
debe realizarse desde los estudios profe-
sionales y debe continuar a lo largo de su
desarrollo como profesicnistas.

Deben observarse ciertas normas durante
esta interacciébn en las cuales la comuni=-
cacibn es la parte esencial.

2a.

3a. Por Gltimo, un geotécnico, siempre debe
hacerse acompaifar por un ingeniero geflo-
gqo, durante la planeacifén y construccitn
de una obra civil, y si se requiere, du-
rante las observaciones perxodlcas de las

obras en operacién.
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ENGINEERING PERFORMANCE OF ROCKS

" IGNEQUS AND METAMORPHIC ROCKS

The plutonic igneous rocks are characterised by granular texture, massive struc-
ture and relatively homogeneous composition. In their unaltered state they are
essentially sound and durable with adequate strength for any engineering
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requ.vcmcnl {Table 1.10). In some instances, however, intrusives may be highly
altered, by |weathenng or hydrothermal attack. Furthermore fissure zones are by
no means uncommon in granites. The rock mass may be very much fragmented
alung such zones indeed it may be reduced to sand size material (see Terzaghi'”*)
and it rnay have undergone varying degrees of kaclinisation.

Table l.ll)| SIOME PHYSICAL PROPERTIES OF IGNEOUS AND METAMORPHIC ROCKS

Specific Unconfined Point Shore Schmidt Youngs

gravity  compressive load scleroscope  hammer modulus
strength strength  hardness hardness (X 10" MN/m*)
(MN/m?) (MN/m?)

i
Mount Sorlrei

: 268. 1764 113 77 54 6067 "

Granite| | ]
Eskdale Granite 265 1983 12.0 80 50 56.6
Datbeattie 267 1478 10.3 74 69 1.1

Granite |’
Markficldite| 268 1852 1.3 78 66 56.2
Granophyre

ooy 165 2047 14.0 85 52 843
Andesite .

(Somerset) 279 1043 148 82 67 770
Basalt (Detby- 5. 331 16.9 "8 61 936

shire) | | .
Slate* (North

Watesy | | 267 96.4 79 41 42 3.2
Slatet (North

Waks) | | 723 4.2

* -

Schist* (Aber- (o 82.7 12 47 1 35.5

dccnshue) o
Schist} \ 719 5.7 - :
Goeiss 266 1620 12.7 68 49 46.0
Homfels | 268 3030 208 79 61 109.3

(Cumbna] .

*Tested normnl to cleavage or schistocity
$Tested parallel to cleavage or schistocity.

In humid regions valleys carved in granite may be covered with residual soils
which exte'nd to depths often in excess of 30 m. Fresh rock may only be
exposed in val]ey bottoms which have actively degrading streamns. At such sites it
is necessa‘ry|t0 detennine the extent of weathering and the engineering properties
of the weathered products. Generally the weathered product of plutonic rocks
has a Iarg'e clay content although that of granitic rocks is sometimes porous with
a permeatljdlty comparable to that of medium grained sand.

Joints in plutonic rocks are often quite regular, steeply dipping structures in
two or more intersecting sets. Sheet joints tend to be approximately parallel to
the topoéraphlc surface. The sheet joints introduce a dangerous element of
weakness mto valley slopes. For example, in a consideration of Mammoth Pool
Dam foundations on sheeted granite Terzaghi'® observed that the most objec-
tionable fe’ was the sheet joints orientated parallel to the rock surface, In
the case 0 . foundations such joints, if they remain untreated, may allow

the cscapf: o1 iarge quantities of water from the reservoir, and this may lead to
’ ;
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the development of hydrostatic pressures in the rock downstream which are high
enough to dislodge sheets of granite.

Generally speaking the older volcanic deposits do not prove a problem in
foundation engineering, ancicnt lavas having strengths frequently in excess o
200 MN/m?. But volcanic deposits of geologically recent age at times prove
treacherous, particularily if they have to carry heavy loads such as concrete
dams. This is becauv: they often represent markedly anisotropic sequences in
which lavas. pyvrocivsss and mud flows are interbedded. Hence foundation
problems in vmh,:u. ¢ tequences arise because weak beds of ash, tuff and mud-
stone occur within lava piles which give rise to problems of differential settle-
ment and sliding. In addition weathering during perods of volcanic inactivity
may have produced fossil soils, these being of much lower strength. The indivi-
dual lava flows may be thin and transected by a polygonal pattern of cooling
joints. They also may be vesicular or contain pipes, cavities or even tunnels.

Pyroclastics usuvally give rise to extremely variable foundation conditions
due to wide variations in strength, durability and permeability. Their behaviour
very much depends upon their degree of induration, for example, many agglo-
merates have a high enough strength to support heavy loads such as concrete

-dams and also have a low permeability. By contrast ashes are invariably weak

and often highly permeable. One particular hazard concerns ashes. not pre-
viously wetted, which are metastable and exhibit a significant decrease in their
void ratio on saturation. Tuffs and ashes are frequently prone to siding. Mont.
morillonite is not an uncommon constituent in the weathered products of basic
ashes.

Slates, phyllites and schists are characterised by textures which have a marked
preferred orientation. Platey minerals such as chlorite and mica tend to segregate
into almost parallel or subparallel bands altemating with granular minerals such
as quartz and feldspar. This preferred alignment of platey minerals accounts for
the cleavage and schistocity which typify these metamorphic rocks and means
that slate, in particular, is notably fissile. Obviously such rocks are appreciably
stronger across, than along the lineation (Table 1.10). The orientation of the
planes of cleavage or schistocity in relation to the foundation structure can he
significant. Not only does cleavage and schistocity adversely ‘affect the strength
of metamorphic rocks, it also makes them more susceptible to decay.

Generally speaking, however, slates, phyllites and schists weather sfowly but
the areas of regional metamorphism in which they occur have suffered extensive
folding so that in places rocks may be fractured and deformed. Some schists.
slates and phyllites are variable in quality, some being excellent foundations for
heavy structures; others. regardless of the degree of their deformation or
weathering, are sO poor as to be wholly undesirable. For instance, talc. chlorite
and sericite schists are weak rocks containing planes of schistocity only a milli-
metre or so apart. Some schists become slippery upon weathering and therefore
fail under a moderately light load.

The engineering performance of gneiss is usually similar to that of granite.
However, some gneisses are strongly foliated which means that they possess a

texture with a preferred orientation. Generally this will not significantly affect

their engineering behaviour. They may, however, be fissured in places and this

can mean trouble. For example, it would appear that fissures d in the
gneiss under the heel of the Malpasset Dam, which eventually I 8 failure
(see Jaeger'*!. 147y,

¢l
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Fresh, thermally metamorphosed rocks such as quartzite and homfels are

very stiong and afford cxcellent foundations. Marble has the same advantages
and disadvantages as other carbonate rocks. :

SANDSTONE )

Simple defined a sandstone is an indurated sand, the latter being classified in
terms of particle size. In other words a sandstone is a Elastic sediment in which
mineral grains or rock fragments are bound together with cement and/or matrix.
However, there are several fundamental types of sandstone depending on their
composition, more particularly the proportions of feldspar, quariz and detrital
matrix they contain. For example, quartz arenites contain over 95% quartz
whereas greywackes contain 15 to 25% detrital matrix with little or no cement
(see Pettijohn, Potter and Siever'*"). '

Sandstones may vary from thinly laminated micaceous types to very thickly
bedded varieties. Moreover they may be cioss-bedded and are invariably jointed.
With the exception of shaley sandstone, sandstone is not subject to rapid surface
deterioration on exposure

The dry density and especially the porosity of a sandstone are influenced by
the amount of cement and/or matrix material occupying the pores. Usually the
density of a sandstone tends to increase with increasing depth below the surface
(see Bell'),

The compressive strength of a sandstone is influenced by its porosity, amount
and type of cement andfor matrix material as well as the composition of the
individual grains. Price'*> % showed that the strength of sandstones with a low
porosity (less than 3.5%) was controlled by their quartz content and degree of
compaction. In those sandstones with a porosity in excess of 6% he found that
there was a reasonably linear relationship between dry compressive:strength and
porosity, for every 1% increase in porosity the strength decreased by approxi-
mately 4% ) cement binds the grains together then a stronger rock is produced
than one in which a similar amount of detrital matrix performs the same func-
tion. However, the amount of cementing material is more important than the
type of cement although if two sandstones are equally well cemented, one
having a siliceous, the other a calcareous cement, then the former is the stronger.
For example, ancient quartz arenites in which the voids are almost completely
occupied with siliceous material are extremely strong with crushing strengths
exceeding 240 MN/m®. By contrast poorly cemenled sandstones may possess
crushing strengths less than 3.5 MN/m?.

The pore water plays a very significant role as far as the compressive strength
and deformation characleristics of a sandstone are concerned. For example, the
Fell Sandstone and Bunter Sandstone may suffer a reduction of dry compressive
strength on saturation of nearty 30 and 60% respectively (Table [.11).

Moore derived a value of Young's modulus of 1100 MN/m? for the Bunter

Sandstone from long tenn (up to 18 months) plate load testing. The modulus.

was found to increase with depth. At the highest loading. 5.6 MN/m?, settle-
ment did not exceed 4 mm. Creep accounted for 20 to 30% of the total settle-
ment at loads varying between 0.3 and 1.5 MN/m?,but at 3.0 and 5.6 MN/m? it
was lower. Moore and Jones"® concluded that at fairly low stresses the Bunter
Sandstone, even though weathered near the surface provided a sound founda-
tion. Moreover the rapid reduction in settlement with depth presumably means
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Table 1.11 SOME PHYSICAL I‘ROPlil{leliS OF ARENACLEOUS SEDIMENTARY ROCKS

Eell Chatsworth Bunter Kcuper Hortan  Bronllwin
Sand-  Grit {Stan-  Sandstone  Warerstones  Flags  Grit
stone tonin the  [Edwinstowe] {Edwinstowe] (Helwith (Llanheris)

(Roth-  Peak) Bridec)
bury) .
Specific pravity 269 2.69 268 2.73 270 2.7
Dty density = ’
(Mg/m?) 2.25 2 1.R7 2.26 . 262 26}
Porosily 9.8 14.6 257 10.1 19 i8.
Dry unconfined
compressive . ' -
strength 4.1 39.2 1.6 420 194 .8 197.5
‘MNfm?) '
Saturated uncon- .
fined compres-
sive strength - 528 M3 48 286 179.6 190.7
{MN/m?*)
Point load
strength 44 12 0.7 2.3 10.1 7.4
(MNfm™) . )
Scleroscope
hardncss 42 34 18 28 - 67 BR
Schmidt '
hardness 37 M 10 2 62 54
Y oung modutus
x 10* iy 25.8 64 213 674
MN/m?*) - St
Permeability
(x 10°% 1740 1960 3500 124 - -
mm/s}

that simple spread foundation structures may be suitable even for sensitive
buildings.

Many sandstones in the valleys excavated in the Millstone Grit series (Namu-
rian) have been fractured by valley bulging or cambering. For example, spectacu-
lar valley bulges were recorded in the foundations of the Howden, Derwent and
Ladybower Dams. In the latter the folding was present to a depth of almost
60 m (see Hill'**), A further consequence of valley bulges is the opening up of
tension fissures in sandstones forming the valley sides. These fissures run parallel
to the valley and may be up to 250 mm wide close to the valley side. but thev
become progressively narrower and finally disappear when followed into the hill-
side. Valley bottom and valley side disturbance appear to be the result of a
number of factors including stress relief, moisture up-take by underlying shales
artesian water pressures, valley notch concentration of stresses or frozen ground'
conditions.

Frequently thin beds of sandstone and shale are interbedded.. Foundations
on such sequences may give rise to problems of sliear, settlement. and rebound
the magnitude of these factors depending upon the character of the shales lr;
some cases this even accentuates the undesirable properties of the shale-hy
permitting access of water to the shale-sandstone contacts. Contact seepage may
weaken shale surfaces and cause slides in dipping formations. )

bl
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to a lesser extent, from foraminifera. The fine fraction, which takes the form of
cakeite particles about one micron or less in size, is almost entirely c'ompo?cd of
cocooliths and may form up to, and sometimes over, 80% of certain honz_ons.
" Bell"! found a notable rnge in the dry density of chalk, which substantiated
the work of Higginbettom'? . For example, low values have been recorded from
the Upper Chalk of Keat (1.35 to 1.64 Mg/in®) whilst those from the Mldd}c
Chalk of Norfolk and the Lower Chalk of Yorkshire frequently exceed 2.0 Mgfm .
In other words the density of the Chatk tends to increase with depl}.l, presu-
mably duve to increasing overburden pressures, the void ratio decreasing. The
porosity of chalk tends fo range between 30 and 50%. ) N
Carter and Mallard"®* found that chalk compressed elastically up to a critical
pressure, the apparent preconsolidation pressure. Marked breakdown al}d sEnb-
stantial consolidation occurs at higher piessures. The appacent preconsolidation
pressure is influenced by consolidation, cementation and p_qsibly cret_zp._'ﬁley
obtained coefficients of consolidation (cy) and comgres;ibahly (m,,)2 similar to
those found by Meigh and Early'™ and Wakeling'>: oy = 1135 m®fyr, my =
0.019 m?/MN. The unconfined strength of the Chalk ranges from moderately
weak (much of the Upper Chalk) to moderately stroag (mt_xch of the Lower
Chalk of Yorkshire and the Middle Chalk of Norfolk) according to the strength
classification recommended by the Geological Society ', Huwe'-;ﬂ, the uncon-
fined compressive strength of chalk undergoes a marked reduction when it is
saturated. For example, according to Bell, some samples of Upper Chalk irom
Kent suffer a dramatic loss on saturation amounting to approximelnely T0%.
Samples from the Lower and Middle Chalk may show a reduction in st rc.mg.th
"averaging some 50%. The pore water also has a critical inllu_enoe on lhe_lnax:al
strengths of chalk and obviously its modutus of deformation (see Meigh and
Early'*'). _
Bell'' noted that the mode of failure of the Upper Chalk when tested in
triaxial conditions was influenced by the confining pressure. Diagonal shear

failure occurred at the lower confining pressures but at 4.9 MN/m? confining

pressure and above plastic deformation took place, giving rise to barrel shaged
failures in which numerous small, inclined shear planes were developed. MFlgli
and Eadly'™ suggested that at high cell pressures the sample underwent disag-
gregation, which they demonstrated by welting and drying failed samples, this
using a collapse of their structure.

@ Chaglk isa rl:onclastic rock (£; = less than 5 X 10° MN/m?), and the Upper
Chalk from Kent is particularly deformable, a typical value of Yfmng's pmodulus
being 5 X 10° MN/m?. In fact the Upper Chalk exhibits elastic-plastic deijor-.
mation, with  perhaps incipient creep, prior to failure. The deltomia'hon
properties of chalk in the fickd depend upon its hardness, and the spacing, tight-
ness and orientation of its discontinuities. These values are also inflluenced EZ
the amount of weathering it has undergone. Using these factors, Ward e/ al

classified the Middle Chalk at Mundford, Norfolk, into five grades, and showed
that the value of Young's modulus varies with grade (Tabie 1.13). They pointed
out that grades IV and V were largely the result of weathering and were there-
fore independent of Hthology whereas grades 1 and n were complt?tely
unweathered so that the difference between them was governed by their litho-
logical character. Accordingly grades V. IV and HI ocour in succession from the

surface down whilst grade | may overlie grade [l or vice versa.
Burland and Lord 'S* observed that both the fullscale tank test and plate load

Table 1.13 CORRELATION BETWEEN GRADES AND THE MECHANICAL PROPERTIES OF MIDDLE CHALK AT MUNDFORD {after Ward eral.*)

Rock mass factor
{after Burland
and Lord'*)}

SPT N Value?
fefrer

Creep

Bearing

Approximate
range of £

(MN/m?)

Grade Description

Wakeling'**)

properties

pressure
cousing
(kNfm?)

yield

Structureless melange, Unweathered and
purdy weathered angutar chalk blocks

01

Below LS

Below 500 Below 200 Exhibits significant creep

and fragments set in 3 matrix if deeply
weathered remoulded chalk. Bedding

and jointing are absent

v

15-20 0.1100,2

Exhibits significant creep

200-400

500-1000

Friable to rubbly chalk. Unweathered

v

or partially weathered chalk with bedding

and jointing present. Joints and small

travtures closely spaced, ranging from

10~-60 mm apart

0.2t004

20-25

For pressures not
exceeding 400 kN/m?
creep is small and

400-600

1000-2000

Rubbly to blocky chatk. Unweathered

medium to hard chalk with joints

60-200 mm apart. Joints open up to

terminates in a few

months

B mm, sometimes with secondary
staining and fragmentary infillings

25-~35 06tc0.8

pressure of al feast

Nepligible creep for
400 kN/m?

Over |00

20005000

closed joints. Joints more than 200 mm

Medium hard chalk with widely spaved,
apart. Fractures irregularly when

u

excavated, does not break along joints.

Unweathered

_ Over8 . —— —

COver 35

Negligible creep for pressure
of atleust 400°KN/m?

Over 1000

Qver 5000

Haed, brittle chalk with widely spaced,

closed joints, Unweathered

!

hasized that their .V clussification was specifically developed Lor the sit¢ at Mundtord and henee its upplication clsewhere should be made

*Wurd et gl '™

<mp

with caution

=
"N

tThe correlution beiween SPT V vabue and grude may be different in the Upper Chalk (see Dennchy'** )

9
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a2 Introduction

CARBONATE ROCKS

Carbonate rocks contain more than 50% of carbonate minerals, amongst
which calcite and/or dolomite predominate. Normally the term kinestone is used
for those rocks in which the carbonate fraction is composed principally of calcite
and the term dolostone is reserved for those rocks in which dolomite accounts
for mose *han half the carbonate fraction. Chalk is a rather peculiar type of soft,
rema:kabiy pure limestone which is characterstically developed in the Upper
Creiggauus.

Representative values of some physical properties of carbonate rocks are
listed in Table 1.1Z. It can be seen that, generally, the density of these rocks

Table 1.12 SOME. PHYSICAL PROPERTIES OF CARBONATE ROCKS

Carbon- ' . Magnesium Arcaster . Bath Middle Upper
iferous limestone  freestone stone chalk chalk
limestone {Anston) A ncancr} {Corsham) (Hillington} (North-
(Buxton} fieet)
Specific gravity 2 2.83 370 2.71 2.70 269
Dry density
{Mgfm®) 2.58 251 2.27 230 2.16 149
Porosity (7o) 2.9 10.4 141 156 19.8 41.7
Dry uwnconfined
compressive
strength 106.2 546 284 15.6 27.2 55
(MN/m?*)
Saturated uncon- )
fined compres- 5 7
sive strength 839 366 16.8 9.3 12.3 .
(MN/m?)
Pomt load
) -
gth 5 27 _ 19 09 04
Scleroscope )
hardness 53 43 38 23 17 [
Schmidt hardness 51 15 30 15 20 9
Y oungs modulus ’ .
x 1 66.9. 41.3 19.5 16.1 0.0 44
MN/m?)
Permexbility
(x10* 03 409 1254 1605 14 13.9
m{s)-

increases with age, whilst the porosity is reduced. Diagenetic processes mainly
account for the lower porasities of the Carboniferous and Magnesion Limestones
in particular. On the other hand the high porosity values of the Upper Chalk
may be due to_the presence of hollow tests and the complex shapes of the con-
;2What is more the Upper Chalk is poorly cemented and has not
*degree of pre-consolidation loading as the Middle and Lower
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Age often has an influence on the strength and deformation characteristics of
cartbonate and other sedimentary rocks. From Table 1.12 it can be seen that
Carboniferous Limestone is generally very strong. conversely the Bath Stone
(Great Oolite, Jurassic) is only just moderately strong. Similarly the oldest
limestones tend to have the highest values of Young's modulius.

Thick-bedded. hocizontally lying limesiones relatively free from solution

‘cavities afford excellent foundations. Fc: cxample, intact samples of Carboni-

ferous Limestone may have unconfined compressive strengths greater than
100 MN/m?. On the other hand thin bedded, highly folded or cavernous lime-
stones are likely to present serious foundation problems. A possibility of sliding
may exist in thinly bedded, folded sequences. Similarty if beds are separated by
layers of clay or shale these, éspetially when inclined, may serve as sliding planes
and result in failure. _

Limestones are commonly transected by joints, These have generally been
subjected to varying degrees of solutioning so that some may gape. Sink holes
may develop where joints intersect and these may lead to subterranean galleries
and caverns. The latter are characteristic of thick, massive limestones. Sometimes
solutioning produces a highly irregular, pinnacled surface on limestone pave-
ments. The size, form, abundance, and downward extent of the aforementioned
features depends upon the geological structure and the presence of interbedded
impervious layers. Individual cavities may be open; they may be partially or
completely filled with clay, silt, sand or gravel mixtures, or they may be water-
filled conduits, Solution cavities present numerous problems in the construction
of large foundations such as for dams, among which bearing strength and water-
tightness are paramount.

Few sites are so bad that it is impossible to construct safe and successful
structures upon them, but the cost of the necessary remedial treatment may be
prohibitive. Dam sites should be abandoned where the cavities are large and
numerous and extend to considerable depths.

As already pointed out, the removal of limestone in solution by ground water
leads to the progressive opening of discontinuities and consequently to an
increase in mass permeability. Loss of support to overlying rock or superficial
material may on rare occasions take place and this can lead to collapse, resulting
in subsidence. Subsidences in Liassic Limestone in Bridgend have been described
by North'**. Significant solution can occur where an adequate flow of unsatu-
rated ground water takes place through a limestone mass but this occurs over an
exiensive time period which only exceptionally would be less than the life
expectancy of the engineering works concerned. However, it could be important
where extensive solutioning has been proceeding. For instance, the rate of
solutioning at Hales Bar Dam, Tennessee, was very much higher than the
normally accepted rates. 0.254 to 0.016 mm per year as compared with 0.041 to
0.099 mm per year (in water at 25°C the solubility of CaCOj ranges from 0.01
to 0.05 gflitre).

With the exception of certain horizons in the Lower Chalk of SE England
which possesses an appreciable mud content, the Chalk is a remarkably pure,
soft limestone usually containing over 95% calcium carbonate. Ge-  'ly chalk
can be divided into coarse and fine fractions. The coarse fraction ch may
constitute 20 to 30%, falls within the 10 to 100 micron range. This contains
materdal derived from the mechanical hréakdown nf Taere challad mcomoiome oo 8
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gypsum in solution. At greater depths anhydrite is effectively confined during
the process. This results in a gradual build-up of pressure and the stress is finally
liberated as an explosive force. According to Brune'®? such uplifts in the United
States have taken place beneath rescrvoirs, these bodies of water providing a
constant supply for the hydmtion process, perculation taking place via cracks
and fissures. Examples are known of the gund surface being elevated by about
6 m. The rapid. explosive movement causes strata to fold, buckle and shear
which further facilitates access of waler into the ground.

SILTSTONES

Siltstones may be massive or laminated, the individual laminae being picked out
by mica andfor carbonaceous material. Microcross bedding is [requently
developed and in some silistones the laminations may be convoluted. Silistones
have a high quartz content with a predominantly siliceous cement. They there-
fore tend to be hard, tough rocks (Table 1.15). Frequently siltstones are inter-
bedded with shales or fine grained sandstones. the siltstones occurring as thin

Table 1.35 ENGINEERING PROPERTIES OF SOME COAf. MEASURES ROCKS

Mudstone Siltstone Shale  Barmsley Deep Duffrvn
Hards Coal  Coal

Specilic gravity 2469 267 L1115 1.2
Dry density (Mg/m®) 232 243 235 - -
Dry unconfined compressive

strength (MN/m?*) 455 83.1 20.2 54.0 18.1
Saturated unconfmed com- -

pressive strength (MNfm?) 213 64.8 } - -
Point load strcngth (MN/m?*) )8 6.2 - 4.1 0.9
Scleroscope hardncess 32 49 - - . -
Schmidt hardness 27 39 - - -
Youngs modulus (X 10? MN/m?) 25 45 5.2 26.5 -

ribs. Like sandstones, their disintegration is governed by their fracture pattern.
Afier several months of weathering debris in excess of cobble size may be pro-
duced. Subsequent degradation down to component grain size takes place at a
very slow rate,

SHALES

Shales are the most abundant sediments accounting for approximaiely half the
stratigraphical column (see Kuenen'™). There is no sharp distinction between
shales and mudstones, one grading into the other. Shales, however, are charac-
terised by their lamination. Shale diiTers from residual clay in grain size distri-
bution, the average shale coansisting of about two thirds silty material and one
third clay fraction. There are, of course, exceptions. Non-silty siliceous shales
are usually diatom rich or derived from wvolcanic ash. Bauxitic shales, black

ol

* the cemented samples withstood 6 cycles. none of the samples exceeding a luss
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pynitous shales and sideritic shales are also usuglly line grained. Shales may jalso -

contain appreciable quantities of lime or gypsum, indecd caleareous shales| fre-
quently grade into shaley limestone, Carbonaceous shales- are those lwlm,h
accumulated slowly under anaewbu. conditions and are rich in sulphur
compounds.

Quartz usually accounts for approximately one third of a normal shale. élay
minerals. including micas and chlorite, for another third and other minerals stch
as feldspar, calcite. dolomite, pyrite, hematite and limonite, together with Iso'mc
carbonaceous matter, make up the remainder. The mineral content of s‘h:liles
influences their geotechnical properties, the most important factor mI thns
respect being the quartz-clay minerals ratio. For example, the liquid limit of clay
shales increases with increasing clay mineral content, the amount ofmonlmolnl
lonite, if present, being especially important. Mineralogy also affects the actlvny
ol an argillaceous material, again this increases with cay mineral conte'nt
pacticularly with increasing content of montmorillonite. Activity influences the
slaking characteristics of a shale.

Compaction with concomitant recrystallisation on the one hand and the
paratlel orientation of platey minerals. notably micas. on the other give rise m
the fissility of shales. An increasing content of siliceous or calcareous matenal
gives a less fissile shale whilst carbonaceous shales are exceptionally f‘sﬂllc
Lamination effects an important control on the breakdown of shales (see Tavlnr
and Spears'??). Other contrals on the breakdown of shaley materials include air
breakage and dispersal of cotividal material (see Badger er al'?). A feature of
the breakdown of shales and mudstones is their disintegration to produce sﬂ:'y
clays (see Grice'”"). | |

Shales vary widely in their engineering behaviour, which 10 a large extent
depends upon their degree of compaction and cementation. indeed Mead|™
divided shales into compaction and cementation types in his class:FcaImn
(Tables 1.16a and 1.16b). The cemented shales are invariably stronger and mare
durable. Marine shales may be impregnated with carbonate cement which makes
them appreciably stronger and indeed they may grade into impure limestone!
Carbonaceous shales contain a significant proportion of organic matter and are
therefore softer. )

Low grade compaction shales undergo complete disintegration after seveml
cycles of drying and weiting, whilst well cemented shales are resistant. Indecd
De Graft-Johnson ef af'™ found that the compacted variety of Accra Shale could
be distinguished from the cemented varicty by wetting and drying tests. Thc
compacted shales generally crumbled to fine material after 2 or 3 cycles Whl]sl

of 8%. The primary problem attributable to staking of shale during construction
is that upon exposure it becomes coated with mud when wetted, which prevents
the development of bond between concrete and rock. This can be prevented by
coaling the srface- with a protective material. or by pouring a protective
concrete cover immediately after exposure. Slaking of shales afier construction
causes ravelling and spalling of cut slopes and is sometimes the cause of the
undermining and collapse of more competent beds. but this is rarely a serious
problem. Mudstones tend to break down along irregular fracture patterns. which|
when well developed, can mean that these rocks disintegrate within one or two
cycles of wetting and drying.

The degree of packing, and hence the porosity, void ratio and dcnsny nfa

o]
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tests at Mundford indicated that at low applied pressures even grade TV chali.
behaves elastically. At higher pressures chalk exhibils yielding behaviour. They
pointed out that for stresses up to 1.0 MNfm? the plate load tests showed that
grades IV and V exhibit significant creep, and in the long term creep deflections
may be considerably larger than immediate deflections, creep in grade ifl is
smaller and terminates more rapidly whilst grades If and [ undergo negligible
creep. :

Burland et af'® found that settlements of a five-storey hui'iing founded in
soft low grade chalk at Reading were very small. Their findings zz-eed favourably
with those previously obtained at Mundford, as did the results ol an investigation
carried out at Basingstoke by Kee er af'®!,

As in limestone, the discontinuities are the fundamental factors governing the
mass permeability of chalk (see Ineson'®?). Chalk is also subject to solutioning
along discontinuities. However, subterranean solution features tend not to
develop in chalk since it is usually softer than limestone and so collapses as
solution occurs. Nevertheless solution pipes and swallow holes are present in the
Chalk, being commonly found near the contact of the Chalk with the overying
Tertiary and Drift deposits. West and Dumbleton'®? suggested that high concen-
trations of water, for exaraple, run-off from roads, can lead to the re-activation
of swallow holes and the formation of small pipes within a few years. They also
recorded that new swallow holes often appear at the surface without warning
after a period of heavy rain or following the passage of plant across a site. More-
over they found that voids can gradually migrate upwards through chalk due to
material collapsing. Lowering of the chalk surface beneath overlying deposits
due to solution can occur, disturbing the latter deposils and lowering their
degree of packing. Hence the chalk surface may be extremely irregular in places.

Chatk during cold weather may suffer frost heave (see Lewis and Croney'®),
ice fenses up to 25 mm in thickness being developed along bedding planes.
Higginbottom'$? suggested that a probable volume increase of some 20 to 30%

. of the otiginal thickness of the ground may ultimately result.
Solifluction deposits known as head or coombe deposits, and which were formed
under periglacial conditions during Pleistocene times, are commonly found along
valley bottoms carved in the Chatk of southern England. Head is a poosly strati-
fied, poorly sorted deposit of angular chalk fragments, frequently set in a matrix
of remoulded, pasty, fine chalk detritus. Coombe depasits are to a varying
- degree cemented with secondary catbonate. Frost shattering also took place
during Pleistocene times and its effects in the Chalk of southem England may
extend to depths of several metres.

EVAPORITIC ROCKS

Representative specific gravities and dry densities of gypsum, anhydrite, rock
salt and potash are given in Table 1.14, as are the porosity values. Anhydrite
according to the classification of unconfined compressive strength (Geological
Society'*) is a strong rock, gypsum and potash are moderately strong, whilst
rock salt is rx

have high vaiilés of modulus ratio whilst potash and rock sait have medium

arately weak (Table 1.14), Values of Young's modulus are also -
given in Tar 4, [rom which it can be ascertained that gypsum and anhydrite -
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values. Evaporitic rocks exhibit varying degrees of plastic deformation prior to
failure, for example, in rock salt the yield strength may be as little as one tenth
the ultimate compressive strength, whereas anhydrite undergoes comparatively

Table 1.14 SOME PHYSICAL PROPERTIES OF EVAPORITIC ROCKS

Gypsum Arnhyvdrite  Rock salt Prrasth

{Sherburn in {Sandwith] {Winsford} fLoftur)

Eilmet)
Specific gravity 2.36 2.93 22 105
Dry density (Mg/m') 2.19 2.82 2.09 *1.98
Porosity (%) 46 2.9 48 5.1
Unsc;:ninl;dm::’e)mve 275 - 97.5 - 11.7 - 158
Point load strength (MNfm?) 2.1 3.7 0.2 0.6
Schleroscope hardnesy 27 k1. 12 9
Schmidt hardpess 25 40 . 8 1
Young's modelus (X 10" MN/m?) 24.8 639 R} 79
Permeability (X 107'° m/s) 6.2 03 - -

little plastic deformation. Creep may account for aﬁyth'mg between 20 and 60%
of the strzin at failure when these evaporitic rocks are subjected to incremental
creep tests. Rock salt is most prone to creep. However, Justo and Zapico't

_ recorded that the amount of settlement which occumed when gypsum was

subjected to plate load testing, the maximum load being 1.2 MN/m?, was
negligible.

Gypsum is more readily soluble than limestone, for example, 2100 ppm can
be dissolved in non-saline waters as compared with 400 ppm. Sink holes and
caverns can therefore deveiop in thick beds of gypsum (see Eck and Redfield'®)
more rapidly than they can in limestone. Indeed in the United States they have
been known 10 form within a few years where beds of gypsum are located
beneath dams. Extensive surface cracking and subsidence has occurred in parts
of Oklahoma and New Mexico due to the collapse of cavernous gypsum (see
Brune'®”). The problem is accentuated by the fact that gypsum is weaker than
limestone and therefore collapses more readily.

Kendal and Wroot'®® quoted vivid accounts of subsidences which occurred in
the Ripon area in the eighteenth and nineteenth centuries due to the salution of
gypsum. They wrote that wherever beds of gypsum approach the surface craters
have been formed by the collapse of overlying. rocks into areas.from which
gypsum has been removed by solution. However, where gypsum is effectively
sealed from the ingress of water by overlying impermeable strata such as marl,
solutioning does not occur (see Redfield'*®). The solution of gypsum gives rise
to sulphate bearing ground waters which mean that normal concrete may suffer
accordingly. '

Uplift is a problem associated with anhydrite. This takes place when anhy-
drite is hydrated to form gypsum; in so doing there is a volume increase of
between 30 and 58% which exerts pressures that have been variously estimated
between 2 and 69 MN/m?. It is thought that no great length of tim~ - required
to bring about such hydration. When it occurs at shallow depihs it expan-
sion but the process is gradual and is usually accompanied by th .aoval of

Ll
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Chappell'™, 6000 and 7250 MN/m?, for cemented shale tested parallel and
normal to the lamination respectively .

According to Burwell'™ well-cemented shales, under structuraily sound
conditions, present few problems for large structures such as dams, though their
strength limitations and elastic propertics may be factors of importance in the
design of concrete dams ol appreciable height. They, however, have lower
moduli of elasticily and generally lower shear values than concrete and therefore
in general are unsatisfactory foundation materials for arch dams.

The problem y of settlement in shales generally resolves itself into one of
reducing the vnit bearing load by widening the base of structures or using spread
footings. In some cases appreciable differential settlements are provided for by
designing articulated structures capable of taking differential movements of
individuat sections without damage to the structure. Severe settlements may take
place in low-grade compaction shales. Uplift frequently occurs in excavalions in
shales and is attributable to swelling and heave (see below). Differential rebound
movements in the foundations require special design provisions.

The stability of slopes in excavations can be a major problem in shale both
during and after construction. This problem becomes particularly acute in dip-
ping formations and in formations containing expansive clay minerals.

Sulphur compounds are frequently present in shales, clays, mudstones and
marls. An expansion in vohme Jarge enough to cause structural damage can
occur when sulphide minerals such as pyrite and marcasite suffer oxidation to
give anhydrous and hydrous sulphates.

According to Fasiska, Wagenblast and Dougherty!™ the pyrite structure may
be regarded as a stacking of almost close packed hexagonal sheets of sulphide
ions with iron ions in the interstices between the sulphide layers. The packing
density is related to the radius of the sulphide ion which is 1.85 A (volume =
26.1 A). In the sulphate structure each atom of sulphur is surrounded by four
atoms of oxygen in tetrahedral coordination. The packing density is related to
the radius of the sulphate ion which is 2.8 A, giving a volume of 92.4 A. This
represents an increase in volume per packing unit of approximately 35%. Hydra-
tion involves a further increase in volume. In fact such a reaction is electrolytic,
that is, water is required and the sulphate ion exists in solution. Any cation in
the system may cause the precipifation of sulphate crystals. If calcium carbonate
is ptesent, gypsum may be fommed, which may give rise 1o an eightfold increase
in volume over the original sulphide, exerting pressures of vp to about 0.5
MN/m?® . This leads to further disruption and weakening of the rocks involved.

Penner ef al'™ quoted a case of heave in a black shale of Ordovician age in
Ottawa which caused displacement of the basement floor of a three storey
building. The maximum movement totalled some 107 mm, the heave rate being
almost 2 mm per month. When examined the shale in the heaved zone was found
to have been altered to a depth of between 0.7 and 1 m. Beneath, the unaltered
shale contained numerous veins of pyrite, indeed the sulphur content was as high
as 1.6%. The heave was attributable to the alteration of pyrite to gypsum and
jarosite, these forming in the fissures and between the laminae of the shales in
the altered zone. Measurements of the pH gave values ranging from 2.8 to 4.4,
and it was therefore concluded that the alteration of the shales was the result
of biochemical weathering brought about by autotrophic bacteria. The heaving
was therefore arrested by creating conditions unfavourable for bacterial growth.
This was done by neutralising the aliered zone by mtroducmg a potassium

L L

1
!
Introduction . i 03

hydroxide solution into the examination pits. The water table in the altered
zone was also kept artificially high so that the acids would be diffused and
washed away, and o reduce air entry.

Similarly sulphuric acid and sulphate are produced when gypsum is subjected
to weathering. Aqueous solutions of sulphate and sulphuric acid re‘aclt with
tricalciumn aluminate in Portland cement to form calcium sulphoalummq[e or
ettringite. This reaction is accompanjed by expansion. The rate ofanac'k ‘IS very

much influenced by the permeability of the conerete or mortar and the! posmon

" of the water table. For example, sulphates can only continue to reach cem'cm by

movement of their solutions in water. Thus if a structure is pemlanently above
the water table it is unlikely to be attacked.

. By contrast below the water table movement of water may replemsh the
sulphates removed by reaction with cement, thereby continuing the reaction.
Concrete with a low permcabdny is essential to resist sulphate attack, hc'ncc it
should be fuily compacted. Sulphate resistant cements, that is, those i m 'which
the tricalcium aluminate is Jow can also be used for tlus purpose (Table 117
Foundations used to be made larger than necessary to counteract s‘ulphate
attack but it is now more economical to protect them by impermeable ‘mem-
branes or bituminous coatings.

MARL

Mar) is 2 term which has been assigned various meanings, although it has recen(ly
been defined by Pettijohn'®® as a rock with 35 to 65% carbonate and a comple-
mentary content of clay. However, this definition cannot be applied to rﬁa'ny of
the rocks in Britain which are referred to as marls, for example, most'of the
marls of the Keuper series contain less than 20% carbonate material, Such rincks
according to the classification of clay-lime carbonate mixtures, after | Banh
Correns and Eskola'!', ae marly clays or mudstones. In the accountlwhlch
follows the term marl is used in the latter context.

Marls are particularly weil developed in the Old Red Sandstone, Perrman and
Trias systems. It is assumed that many of these marls were formed by the
deposition of vast quantities of fine sediment in shallow inland lakes or seas in
regions of high evaporation, others may represent fine grained aeolian deposns
These rocks are extensively distributed in England and Wales, for example* the
Red Marls of the Lower Old Red Sandstone in South Wales outcrop frnm
Pembrokeshire 1o Brecon Beacons, the Middle and Upper Marls of the Permian
occur, with a north-south outcrop, in Yorkshire. But the Keuper Marl (Tr‘ms) is
the miost extensively distributed occurring in Yorkshire, Nottmghamshnc.
Lancashire, Cheshire, the Midlands, Gloucestershire and south west England.
Because the marls of the Keuper series are extensively distributed and becausc
they have been more thoroughly investigated as far as their gcotechmcal ﬁro-
perties are concerned, attention will be focused on them alone. [

The mars of the Keuper series consist of hetween 50 and 90% clay mmerals
The marl may contain thin veins or beds of gypsum,.in such cases the gr'm'md
waters contain sulphates. According to Dumblcton'™? llite accounts for ’ﬂ to
56% of the clay minerals and chlorite may total some 39%. Usually mo,e| [h_-,,.

. half the chlorite is of the swelling type. Quartz tends to vary between 5 and

35%. The other minerals include calcite and dolomite (which usuaily Compnse
i
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shziz, depend on its mineral composition and grain size distribution, its mode of

sedimentation, its subsequent depth of burial and tectonic history, and the -

effects of diagenesis. The porosity of shale may range from slightly under 5 to
just over 50% with natural moisture contents of 3 to 35%. Argillaceous matertals
are capable of undergoing appreciable suction before pore water is removed,
drainage commencing when the necessary airenury suction is achieved (about
pF 2). Under increasing suction pressure the incoming air drives out water from
a shale and some shrinkage takes place in the fabric before air can offer support.
Generally as the natural moisture content and liquid limit increase so the effec-
tiveness of soil suction declines.

It would appear that the strength of compacted shales decreases exponen-
tially with increasing void ratio and moisture content. However, in cemented
shales the amount and strength of the cementing material are the important
factors influencing intact strength. Unconfined compressive strength tests on
Accra Shales carried out by De Graft-Johnson ef of'™ indicated that the samples
usually failed at strains between 1.5 and 3.5%. The compressive strengths varied
from 200 kN/m® to 20 MN/m?, with the values of the modulus of elasticity
ranging from 6.5 to 1400 MNIm Those samples which exhibited the high
strengths were generally cemented types. In fact values of Young’s modulus as
high as 15000 MN/m? have been recorded from well cemented shales. The
-higher the degree of fissility possessed by a shale the greater the anisotropy with
regard to strength, deformation and permeability. For instance, the influence of
fissibility on Young's modulus can be ifllustrated by two values quoted by

Table 1.16a CLASSIFICATION OF SHALE (After Mead'™)

[ CEMENTED SHALE §

CALCEROUS {20&; to 35% CaCo,

[ 'COMPACTION SHALE }

. 50% or mote clay

particles which may
CLAY SHALE or may not be true
minerals

{Marls and shaly chalk
SHALE ) 350 1 65% CaCo, )

T0%-85% amorphous
silica often highly sili-
ceous volcanic ash
(quzrizose shale —
detnital quartz)

[725% 1o 45% silt sized
particles. Silt may be
in. thin layers between
Lclayey shale bands

SILICEQUS

SILTY SHALE - SHALE

[25% to 45% sand sized
particles. Sand mnay

{25%—35% Fe,0,)

FERRUGINOUS | gy e

SANDY SHALE{ be in thin layers SHALE 5%—10% potash)
between clayey shale —
_.band.s Carbonaceous matlter

CARBONACEOQUS] (3% to 15%) tends to
SHALE _] bond constituents to-
(01 shale, gether and imparts a
Bone coal) certain degree of
toughness

Organic rich, splits
BLACK SHALE 1 into thin semi-
flexible sheets

[Welded by recrystailic

CLAY BONDED | zation of clay minerals,

. SHALE or by other diagenetic

bonds

Table 1.16b ENGINEERING EVALUATION OF SHALES (After Underwood'")

Probable in situ behuvionr

Physical properties

Tendency

10

Tunnel

Slope

Low

High

Average range of values

Laboratory tests and
in situ observatlions

Rapid suppuort

Raprid

bearing

pore

stability
prablems

problems

eroyion

sinking

rebound

capacity

pressure

Favourable

Unfavourable

~5

N4

a2 o S e

ey

>

v
J
V
v

700->10500
20-65
1.78-2.56
1-3

2070-3500
1400-14000

3-15
20-35

350-2070

140-1400- -
35-700
10-20

1! -1

1.12-1.78

Angle of intcrnal friction, degrees

Dry density Mg/m?

Compressive strength (KN/m?}
Potentlal swell (%)

Modulus of elasticity {(MN/m?)
Cohesive strength (kN/m?)

5-15

Natural moisture content (%)

>107
Kaollnite and
chlorite

Coefficient of permeability m/s

Predominant clay minecrals

Montmorllonite

or illite

0.35-0.75
Reduces to
tlakes

0.75->20

Activity ratig

Reduces to

Wetling und drying cycies

grain slzes

e

Widely spuced

Closely spaced

Spacing of rack defects

Orientation of rock defects

State of stress

Adverscly oriented Favourable oriented

> Existing

a Overburden

load

overburden load

N

cording ta 8. kemay (lsruel Joucnal of Techavlogy, Yol §, No. 4, pp, 165172, 1968), the maximuin possible ¢ = 47.4°
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HOW MANY ROCKS AND MINERALS MUST AN
ENGINEER KNOW?

Textbooks of mineratogy commonty list determinative properties for a_bout 200
minerals. A good book on petrography will mention more than 1000 types of rocks.
The subject is interesting and has many practical offshoots. Fortunately, however,
the list of the most common rock-forming minerals is rather shor‘l“a'boul 1§—and
many of the rock types fall naturally into groups with s.imilar engineering _al‘mbutcs.
so that only about 40 rock names will suffice to describe most of the individuals of
real interest for civil engineering purposes. There are exceptional cases, however,
when rather bizarre rock types cause unusual problems for excavations, or rock
materials. Rather than learn 1000 varieties in order to be .equ:pped for the one
special case. it is more efficient to enlist the aid of a pelrologls_l when this happens.
For the basic education of the geotechnical engineer, 1t will usually sgfﬁce 0
become fumiliar with the 16 minerals and 40 rocks discussed below, that is, 10 be
able o tdentify them and 1o know something of their occurrence and propertics.

ROCK-FORMING MINERALS

The common rock-forming minerals are silicates. carbonates, and several salis
tullates and ¢hlorides). The silicate minerals are formed from the silici lclr;th_udr:u
' (510 ) linked wpether in " island structures,” sheets, chains, and networks by iron,
mapnesium, caleium. polissium, and other tons. The asknd structures, such as

i
Rovk-Forming Minerals " Jol

oltvine, are tetrahedra without shared corners—-they arc the highest lemperature
minerals of the silicate group (earliest formed when a melt cools) and they are
generally the first to weather when exposed to the atmosphiere. The shedt falruclures
(e.g., mica) have easy parting (cleavage) in one direction and gcncrull‘y low shear

Strength along that direction (parallel 10 the sheets), Chains (e.g.. pyr'm'u;ncs and -’

amphiboles) and networks like feldspars and quarlz are usually ver '!slrung and
P P Y 3

durable. |

o !
The carbonates are weakly soluble in water but more highly scluble if water has

been enriched in acid by percolation through soil or by industrial polllu:lion. The
carbonate minerals also have the characteristic of twinning readily by*‘glliding on
intracrystalline planes, so rocks composcd of these minerals hehave plastically at
elevated pressures. Other salts (e.g., gypsum and halite) are readily soluble in
water. The sulfide pyrite is present in small amounts in almost all 'racks and
occasionally-occurs as a significant percentage of rocks. !
The common fock-forming minerals that you should be able to identify are:
Silicates |
Quartz, feldspar (orthoclase, und plagiocluse), micir (brotie sid n;unuu\ilcj.
chlorite, amphibole, pyroxene, and olivine. | '
|

Carbonates

Culcite and dolomite.

Others _
Gypsum, anhydrite, halite, pyrite,.and graphilc.

Table A3.1 will assist you to identily these minerals. Since mincrals lorimmy the
rock fabric are usually found in fragments or crystals less than a ccnll:mLclL‘r n
maximum dimension, it is necessary 1o view the rock using a hand lens! or even
better, a binocular microscope. The mincrals are divided into those |h;|"| E;;m be
scratched by the fingernail, those that can be scratched by a knife blade but not
by the fingernail, and those that cinnot be seriiched by @ knife blude. ()ln Maob's
scale of relative hardness, the fingernaii will usually have a hardness beiween 2
and 2}, while the average knife will hive a hardness of between 3 and S The
presence or absence of cleavage is one of the easily noted diagnostic feal ur‘cx: of the
minerals listed. Cleavage surfaces are smooth and uniform and reflect jnkident
light wniformly at one orientiion. The angles between the clc;n'ugcs‘ an be
measured by rotating the specimen in the hand to move from the oricnl:n'ioln ofa
reflection on one surfiiee 10 the reflection orientation for the adjacent surface. As
an illustration of how the table works, compare cakeie, feldapar, und guoariz thies
minerals that are frequently confused by engincers. Quaets presents no Gleinvage
and will not be scroa ed by a knife, (1 may display crvstad Goees: crystal f;Lu'L'\' are
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" Table .17 REQUIREMENTS FOR CONCRETE EXPOSED TO SULPHATE ATTACK

Concentration of sulphates Minimum cement conient

expressed.as SO,
Nowinal maximurm size

Insoil, In of egrrrzate Maxirmim

foral  ground free waterf
Class  S(3, water Type of cement did s o 2hmm [0 mm cement ratio

parts per

0 100 000 ke/m?  kgim® kgfm? .
] less than less than Ordinary Portland or

0.2 30 Portland-blastfurnace: 240 280 330 0.55

2 0.2-0.5 30-120 Ordinary Portland or
Portiand-blastfurnace 290 130 180 0.50
Sulphate-resisting :

Portiand 240 280 330 0.55

Supersulphated 270 310 3s0 0.50
3 05-1.0 120-250 Sulphate-resisting

Portland or

supersulphated 290 330 180 0.50
4 1.0-2.0 250-500 Sulphate-resisting

. Portland or .
supersulphated 330 370 420 045

5 over 2 over 500 As for Class 4, but with the addition of adequate protective
coatings of inert material such as asphalt or bituminous
emulsions reinforced with fibreglass membranes

Nores, This table applies only to concrete made with aggrerates complying with the require-
menis of BS 882 or BS 1047 placed in necar-neutral groundwaters of pH 6 10 pH 9, contain-
ing naturally occumming sulphates but not contaminants such as ammoaium salts, Concrete
prepared from ordinary Portland cement would nol be recommended in acidic conditions
(pH 6 or less); sulphate-resisting Portland cement is slichtly more acid-resistant but no
experience of large-scale wse in these conditions is currently available. Supersulphated
cement has given an acceptable.cement, provided that the concrete is dense and prepared
with a {ree water/cement ratio of 0.40 or less in mineral acids down to pH 3.5,
" = The cement contents given in Class 2 are the minima recommended by the manufacrurers.
For SO, contents near the upper limit of Class 2, cement contents above these minima are
. advised.

For. severe conditions, e.g. thin sections. sections under hvdrostatic rressure on one side
only and sections partly immersed, consideration should be given to a further reduction of
waterfcement ratio and, if nccessary, an increase in cement content to ensure the degree of
workability needed for full compaction and thus minimum permeability.

(After BRE Digest 174. Crown Copyright, Reproduced by permission of the Controller of
HMSO and by courtesy of the Director of the Building Research Establishment, UK)

" less than 20%) and hematite -- one or two per ¢ent. Occasionally other clay
minerals such as sepiolite and palygorskite have been found.

The clay particles tend to be aggregated mainly into siltsize units, the aggre-
gated structure being extremely variable (see Davis'®). Particles composing the
aggregate are “~1d together by cement. Sherwood'™ suggested that silica might
be the cer 3 agent whilst Lees'™ assumed that the clay particles were
bound toge..... by physical forces. The former explanation seems the more
likely. Aggregation leads t the lack of correlation between consistency limits
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and shear strength on the one hand and clay content on the othzr. Becjuse
engincering behaviour is controlled by the aggregates, rather than the individual
clay minerals, the plasticity, according to Davis'®, is lower than would be
expected. He consequently proposed the aggregation ratic as a means of
assessirg the degree of aggregation. The aggregation ratio was defined as the per-
centage weight of clay as determined by mineralogical analysis. expressed as a
ratio of the percentage weight of clay particles detenmined by sedimentatinz
techniques. On the other hand Sherwood '™ maintained that aggregation did ne:
give anomalous plasticity values for Keuper marls and that they can generally £
classified as materals of low to medium plasticity (Table 1.18). The activity of
the Keuper marls increases as the degree of aggregation increases. )

Table 1.18 SOIL CLASSIFICATION TESTS ON KEUPER MARL (From Sherwood'™}

Clay content Clay content Ligquid Plastic Plasnicity
by sedimentation by X-ray analysis limie limet index
=) (%) ) (%) ) (%)
1 26 94 7. 40 31
2 36 58 33 19 14
3 30 87 46 28 25
4 12 717 48 29 19

These marls are very often fissured, weathering and water penetrating the
fissures and thereby further reducing the strength of the malerial. Certain marls
exhibit rapid softening when exposed to wet conditions. The fissures ciose with
increasing depth. Skempton and Davis (see Chandler'®” ) proposed the foliowing
classification of weathered Keuper mar!:

Zone Description
V Fully weathered Matrix only
IV Highly weathered Matrix with occasional pellets < 3 mm
diameter
I Moderately weathered Matrix with frequent lithorelicts up to
25 mm )
11 Stightly weathered Angular blocks of unweathered marl with
‘ virtually no matrix
I Unweathered Mar! (often fissured)

Weathering first develops along fissures in zone 11 material, the weathered pro-
duct consisting of a thin veneer of silt. A significant proportion of the marl is
weathered in zone [I], the unweathered material occurring as angular {ragments
set in a weathered matrix which is predominantly silty. The water content of
the matrix exceeds that of the lithorelicts. In zone IV the lithorelicts are mainly
of coarse sand size, and the marl has lost much of its silty texture, indeed up to
50% may be composed of clay-sized particles. This indicates that particle aggre-
gation is broken down upon weathering. Little or no trace of the original struc-
ture now remains and the material has a lower permeability than has zone IlI,
5 X 107° to 5 X 107*® m/sec as compared with 1 X 107 to 1 X 10™° m/sec
respectively. Finally the marl is completely weathered, becoming a plastic,
slightly silty, clay. Chandler'®” showed that highly and fully wenthered marl
could be distinguished from material from zones I, 1l and 1l b ir particle
size distribution and piasticity index (Table 1.19).
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Bergeforsen Dam aflords an example of special problems due to mineralogy. A
series of basic dikes under the concrete gravity structure decomposed i a few
vears after impoundment of water due to rapid decay of calcite. Solution of calcite
was accelerated by carbon dioxide in vugs within the rock; the percolating water
dissolved the carbon dioxide, thereby becoming enriched in carbonic acid. Orig-
nally hard rock wis thus transformed to clay. The foundation was washed and
pressure grouted. Also lime-saturated water was circulated continuously through
the rock at a pressure higher than that of the reservoir, thereby excluding the
reservolr water from the foundation [Aastrup and Salistrom (1964), see relerences
Ch. 2]. )

IDENTIFICATION OF COMMON ROCKS

One cannot expect to be able to assign the correct geological name to all specimens
found in an engineering project ; sometimes it requires not only a thorough training
in petrology but also petrographic examination of ‘a thin section in order o
determine the rock type. However, there is 2 system to rock identification and most
engineers can manage 1o become fairly proficient at classifying rocks with a little
guidance. It should be appreciated that the geological classification of rocks 1s not
intended to group rocks with like engincering properties; in fuct, its prime purpose
is 1o group rocks of similar mode of origin. Nevertheless, a rock name with a short
description of the nature and arrangement of the component particles or crystals
ofien connotes much that is of practical value. )

Table A3.2 presents a greatly simplified flow chart that will help you assign a
name 1o an unknown specimen. In most cases using this chart, a rock group name
can be assigned unambiguously after examination of a fresh surface of an unknown
hand specimen. However, the chart is not infallible because the boundaries between
grades are sometimes based upon subjective judgments, and the qualities being
assessed are often gradational in character from one individual to the next. Of the
many attributes presented by a rock specimen three are singled out dominantly in
this chart-—texture, hardness, and structure.

The Tajor division is between crystalline and clastic lcxlures The crysialline
rocks like granite, basalt, and marble possess an interlocking fabric of crystals with
very little or no pore space. There may be grain boundary eracks and other fissures
that can weaken the rock, and the crystals themselves may be deformable (e.g,,
calcite in marble) but the fabric is gencrally a strong one. [n contrast, the clastic
rocks consist of a collection of pieces of minerals and rocks with subspherical pore
space more or less continuously connected through 1he rock. To the extent thut
this pore space is filled with durable éement, the rock will be strong und rigid. Some
clastic rocks that are hard and rocklike in appearance contain only clay iu the
interparticle spaces and soften o soillike consistency on soaking in water. Some
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rock specimens ure so fine grained that 1he grains or erystads cannaot be seen wiil
the naked eye; in that case the rock can be classified with other 1ests.
The second classtfication index used in Table A3.2 is harduess. Although i
less well defined as a rock property than as a mineral property, the scre. i ardness
of a fresh rock surface gives a helpful index. By “fresh™ we nican w eactude those
specimens sofiened by weathering or localized alteration processes. S.-rlm ocks
{e.g., greenstone) owe their characteristics to hydrothermal alieration which.
occurring at considerable depth, uniformly altered o Lirge rock \Oilllll‘t,}ll 15 not
intended 10 exclude these rocks from the candidates fur identilication hu!l tather o
exciude those weathered specimens that have sounder ncighbors Tl‘lci scratch
hardness of a rock 1s not an infallible index, as some rocks lie close to the hardness
of a knife and some straddle this boundary with a “scatter band ™ of \;ur'inbilily
However, in certain cases the scratch test is uselul, for example, in dlsllllbulhhln]:
aplite from marble, or hornfels from claysione. In micaceous rocks. what | appears
to be a scratch is revealed, under the microscope, aclually o consist of it Il.x'km;, ofl
of cleavage fr.lgmenls in front of the blade—a ploughing action. bu.nu.h‘ ardness
is not usually useful as a classification index in the coarse clistic rocks, ‘i
A third division is made between isviropic and anisotropic stsuctu,
morphic rocks (e.g., slate, schist, and gneiss) possess an incipient parting tendency
paralle! to one plane er one axis; conscquently, these rocks present extreme
anisotropy (Le., directionality) in all physical propertics. Some -.ulumnli.arly sucks
(c.g., shale, chert, and thin-bedded limestone) possess suchi closely \p.uu! Lamina-
tions that even the hand specimen shows strong directionatity. In other 'ro‘d.:. the
structure is massive on the hand specimen scale (c.g., thick-badded sandstone and
limestone, and basalt) so that the specimen appears 10 be isolropic. Sumc!: gr.mues
are isotropic even on the field scale. In coarse clastic rocks, although i is unporl.ml
as a physical attribute, the degree of isotropy is not useful asu Cl.lsblhl...lllon index.
The classification of these rocks is effected mainly in terms of grain size and fabric.
Some individual rock groups will now be considered. The hard, IS(‘)I.IODIL
crystalline rocks present three series depending on the relative sizes of the crystals:
the coarse-grained varictics are of phaonic igneous origin; those with relatively
coarse crystals in & matrix of crystal sizes invisible o the naked cye (porphyritic
1exture) are volcanic in origin; rocks that are uniformly fine prained. or polrrphy Fitic
with a fine-grained ground mass are usudlly of dike origin, having covled :ll :.h.;lluw
or moderate depth. The muny rock names within these groups reflect u.h.mgu in
mineralogic composition that are not always significant frons an cng z.mcc..'rmgI poml
of view. For example. the diflercuce between granite and graadiorite is m.nnly in
the relative abundance of onthoclise and plagioclase minerals thin .lrc almost
identical in physical properties. The darker varietics of these socks, such as Qibhm
and peridotite, are composed ol a relatively larger propariion of cerly IIomh_d
high-temperature pyroxene and olivine, which renders them more suscepuble (o
weathering processes. Hard anisotropic erystalline rocks are nsually sagher strong
{e.g., gaeiss and amphibolite). Soft anisotropic crystallioe rocks include schisis, in

es. Meli-

N
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destroyed when the crystal is broken, whereas cleavage surfaces will be found on
all the mineral chips after the crysial is broken.) Feldspar is harder than the knife
and also presents two good directions of cleavage. Culcite also has good cléuvage
but it can be scratched. Moreover, the calcite presents rhombohedrul ungies
between the cleavage surfaces (75° and 105°) whereas the feldspar cleavapes have
approximately 90° angles between them.

OTHER IMPORTANT MINERALS

A small number of minerals account for most of the spectal problems that some-
times occur with rocks. These special problems concern pollution, rapid weather-
ing, swelling, chemical attack of neighboring rocks, deleterious behavior in
concrete, and very low friction. Some of the minerals involved are difficult to
identify in hand specimens but the engineer should recognize the names and look
for them in geological reports. Academic geologists are not abways aware of the
influence some of these individuals can exert on enginecring properties and
behavior of rock's. A partial listing of polential problem minerals follow.

Soluble Minerals

Calcite, dolomite, gypsum, anhydrine, salt (halite), and zeolite.

Unstable Minerals
Marcasite and pyrrhotite.

Potentially Unstable Minerals

Nontronite (iron-rich montmorillonite), nepliehine, leucite, micas rich in
iron.

Minerals Whose Wewtbering Releuses Sulfuric Acid
Pyrite, pyrrhotite, and other sulfides (ore minerals).

Miocrals With Low Friction Coeflicients

ClLays (espeaially montmonllonites), tale, chlonte, serpentine, micas, graphite,
and molybdenile. -

Potentially Swelling Minerals
Montmorillonites, anhydrite, vermicutite,

Mincrals That React or lntertere With Porihand Ceneat

Opat, volcane glass, some cherts, gypsum, zcohite, and nyea,
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TABLE A3.2—(contined )

Clastic
texture
Isotropic or
anisolropic
Aainly Mainly Angular Sand Mainlv_
volcanic nonvolcanic blocks graing volearmc
pebbiles pebbtes and sand
and cobbies Hagith)
cobbles and ash
Agglomerate  Canglomerate Hreveia Sandstone " Tuff
Quartzite Greyuacke ArTur
Unitorm Dirty Quartz
quanz sand with Feldspar_
grains rock grains {some mica
' and other
minerals}

which the softness may be due to a true identation of chlorite or other soft minerals,
or a ploughing of micas as previously noted.

Isottopie crystalline rocks that seratch readily include evaporite” focks-—lime-
sone. dolomite. gypsum, anhydrite. rock salt. ete.——and altered basic 1gneous
rocks - serpentinite and greenstone. All these rocks can present undesirably weak
and deformable properties to the civil engineer. serpentinites by virtue of internal
surfiaces of previous shear and associated weak minerals, and schist by virtue of the
continuous bands of mica or chlorite or other minerals of low shear strength.

T'he rocks that are most difficult 10 identify are those without visible grains or
crystals. Uniformly aphanitic basalts, cherts, shales. some slates, and some fine-
grained fimestones and dolomites can provide dillicuhy when the hardness and
structure is overlooked. Associated rocks and structures that can be studied i e
field usiadiy make rock identificinion much casier i the field.

Identitication of Common Rovks 3oy

TABLE A33
The Geologic Time Scale

) Era Period Epoch Apet
Holocene i
Quaternary { . 10.0005r
Pleistocene 2m.y.
Cenozoic Ph'ocene '
Miocene
Oligocenc
Terti:
eritary Eocene 65 my.
) Cretaceous
Mesozoic Jurassic
"|Triassic 225 m.y.
Permian
Pennsylvanian
) Mississippian
laleozoic Devonian
Silurian
Ordovician
_ Cambrian 570 m.y.
Precambrian

*m.y. = million years.

.Tablc A3.3 lists the periods of geological history. Time names should be included
w‘lth the petrologic rock name in engineering pructice, particularly when dealing
with sedimentary rocks. In a general way, the older rocks tend to be harder and
more pcrm:mcmly cemented. There are, unfortunately. important and dramatic
eNceptions: for example. uncemented montmorillonite clays are found in rock
uitits from the lower Paleozoic. To those conversant with enginecring geology.
]i'n\\'cvcr. rock age numes do mmply associnied engineering atinbuies r;1l;|c cII:'c-
tively than does any single index property. Every worker in rock -mechinics shoukd
know these names and use them routinely in rock descriptions.

9
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B, III

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
MANUAL DE DIZzZNO DE OBRAS CIVILES B.3.4

GEOTECNTIA

CAPITULO 4.
4.1 ENSAYES DE LABORATORIO

4.1.1 ENSAYES DL COMPRESION SIMPLE Y TRIANIAL

4.1.1.1 Compresidn simple

Las pruebas de compresidn simple se ejecutan aplicando cargas axiales sin
confinamiento a los especimenes de roca. Para cada incremento de carga se

mide la deformacidn longitudinal del espécimen.

4.1.1.2 Compresidn triaxial
a) Pruebas triaxiales no drenadas con medicidn de presidn de poro °

La fig III.l muestra un corte esguemitico de una cimara de compresidn tri-
axial disefiada bara medir presidn de porc. Consiste en una base, cabeza,
mangueras, deforﬁﬁmetros, manfmetros y accesorios. La base y la cabeza.tig :
nen varios orificios a través de los cuales 1la presiéﬁ de poro penetra en

el espécimen. La presidén confinante se mantiene constante manualmente por
medio de un tornillo-pistdn que compeusa los cambies de volumen que resul-

tan de la deformacidn del espécimen. También puede controlarse automitica

mente con un regulador de presidn., Lleva conectado un tubo pequeiio de plis

J.4.1
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tico enrollado al espécimen, que sirve de dren durante el llenado de la céma
ra del fluido confinante (agua o aceite)., La deformacidn axial durante la
prueba se mide con una celda eléctrica. En cada medicidn de desplazamiento

del espécimen se resta el efecto de la deformacidn eldstica del aparato.

Hacia el dispositivo de

medicion de presion de -——j

pore ' _ Empaque arosello
o Cobezo esféricc
L,
Cilindro %{, — Membrang de hule
deccero A £ sodct
pecimen de roca
i

Acene bajo presion

Hacia el dispositivo de
medicion de presion de =— -«— fceite bagjo DfESIOFI

poro .

Fig III.1 Corte esquemétiéo de una cdmara triaxial disefiada para medir ia
presidén de poro

Al comienzo de los ensayes se saturan el sistema de medicidn de poro y el es
pécimen que queda protegido con una membrana de hule. Se aplica una pequefia
carga axial, y la presidn confinante se incrementa gradualmente hasta su ni-
vel de trabajo; entonces la presidn de poro se mide en ambos extremos. El
sistema de contrapresidn se cierra y el espécimen se carga progresivamente

con una velocidad de aplicacidn de carga que debe quedar entre 5 y 10 kg/cm?

(ref 1).

Durante 'las pruebas, la presion de poro debe mantenerse menor que la presidn
confinante, de tal manera que el incremento de presifn durante la carga deje
siempre la presidn confinante efectiva, 05, con valor positivo. Una disminu
cidn de la presidn de poro, es sefial de expansidn del espécimen y ocurre fﬁg

cuentemente durante una etapa avanzada de deformacidn.
b) Pruebas drenadas

En estas pruebas la instalacidn del sistema de contrapresidn se mantiene

3.4.2
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abierto, de tal manera que, durante la aplicacidn de la carga axial, cual-

quier incremento de la presidén de poro se disipa por los extremos.

4.1.1.3 An3lisis de las pruebas

Para analizar los resultados de los ensayes de compresidn deben trazarse
sus circulos de falla de Hohr._ Los circulos de Mohr de pruebas de compre-
s1i0n simple son tangentes al eje de las ordenadas ¥ los de triaxiales se lo
calizan a una d{stancia de este eje igual al valor del esafuerzo confipante
efectivo (fig IiI.Z). En ensayes drenados los esfuerzos normales aplicados,

01 Y 03, son los efectivos, y en ensayes no drenados los esfuerzos efecti-

vos, o} y o}, son los normales aplicados, o; y 03, menos la presién de po-

ro, u.

Se dibuja la envolvente de los circulos de falla y la resistencia al corte

se interpreta, tomando en cuenta la ley de Coulomb:

R, =c+o' tan ¢ (111.1)
donde
Rc resistencia a; corte
¢ dngulo de friccidn interna
¢ cohesidn o resistencia al corte cuando q"- 0
o' esfuerzo normal efectivo actuante sobre el plano de corte

¢' = g - u, donde g = esfuerzo normal externo y u = presion de

poro.

Las envolventes de falla de las rocas son, en general, curvas. Los parame-
tros ¢ y ¢ de Coulomb definen la posicidén de intervalos limitados que pue-

dan considerarse rectos. La posicidn de estos se selecciona de acuerdo con

el nivel de esfuerzos del problema de interés. <

El cambio de presidn de poro, Au, se expresa en funcidn de los cambios en

los esfuerzos principales, Ac, y Adj3, mediante la ecuacidn de Skempton de-

sarrollada para suelos:
Ay = B (Bo3 + A(Agy + Agj)) con B = 4 o (I11.2)

donde el coeficiente A depende de la desviacidn relativa del comportamien-

3.4.3
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T A

Circulo de falla de ung prueba
de compresion simple

de compresion triaxial

O,
(:) Circulo de fallg dé ung prueba
®

Envolvente de falla

¢ Cohesion

¢ Angulo de friccion interna

Fig I11.2 Circulos de Mohr y envolventes de falla de una prueba de com-
presion simple y una triaxial

to de la roca de la teoria eldstica, que para algunas rocas es considera-

ble.

4.1.2 ENSAYES DE TENSION
4.1.2.1 Tensidn axial

Existen dos técnicas para efectuar esta prueba. Una consiste en transmi-
tir la carga de tensidn axial al espécimen de roca con casquetes metdli-
cos cementados a sus extremos (fig III.3). En la otra técnica, la carga
de tensidn se aplica a los especimenes con mordazas ajustadas a sus ex-
tremos que son de mayor seccidn transversal que la zona central del es-

pécimen donde se produce la falla.

Otro métode, poco usual, de obtener la resistencia a la tensidn es em-
pleando una miquina centrifuga en 'la que se introduce el espécimen de ro
ca de 36 cm de didmetro y 180 cm de longitﬁd en un recipiente cilindrico
de acero de longitud algo mayor, que se puede girar segin el eje ortogo-
nal central. Al iniciar la rotacidn, el espécimen desiiza, apoyindose
sobre una de sus bases en el interior del recipiente, creadndose en el es
pécimen un estado de esfuerzos de tensidén (fig 11I1.4) no uniforme que al
canza su valor maximo en su parte media. Conociendo la velocidad angu-

lar w y la densidad de la roca p, el esfuerzo a una distancia x de uno

3.4.4
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de los extremos de la probeta es:

o 2 p wc (Lx = x<) | (111.3)
donde

L longitud del espdcimen

p cociente del peso especifico entre la aceleracidn de la gravedad

. 18 cm i
Oy # O -1
() ()_LBSmm
2 . _7 . - ¢
40.5 pw /””"”',1=—1-~.,‘\\\\\\\\

S
o
c
2

/ 9cm 18cm T

Fig "III.4 Distribucibén de esfuerzos longitudinal'es en la probeta

4.1.2.2 . Prueba de flexidn

Consiste en someter a un espécimen de roca simplemente apoyado en sus dos
extremos a una carga en el punto medio del claro. Cuando los esfuerzos son
mis altos que la resistencia a la tensidn de la roca, el espécimen falla
(fig I11I1.5).

Cuando una carga, P, se aplica al centro de una viga simplemente apoyada de

longitud 2¢, produciendo una flecha y perpendicular al eje de la viga, el md

3.4.6
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Fig III.5 Prueba de flexién

dulo de elasticidad promedio a la flexidn cs (ref 1):

- P23 /610 |
Eprom PL? /61y _ (I11.4)

La resistencia de tensidn a la flexidn es

donde

F=PLy /2 - ~ (1IL.5)

momento de inercia de la seccidn trasversal de la viga. (Para

una seccifn trasversal circular de radio R, I = 7R*/4, y para una

_seccién trasversal rectangular, h x b, I = bh3/12)

distancia del eje neutro de la viga al punto extremo de la sec-—

¢idn trasversal en el lado de tensidn.

3,4.7
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4.1.2.3 Prueba brasilena

Consiste en gsometer a compresidn diametral a un espécimen cilindrico produ-
 ciéndose asi esfuerzos de tensidn, cy, y de compresidn, ox, como se indica

en la fig I1I.6, cuyos valores miximos son:

o " 6 P/nDL de compresidn (verticalmente) {111.6)

e
oy = -2P/7Df = - j%- de tensidn (horizontalmente) (111.7)

A pesar de que el esfuerzo de tensidn inducido es menor que el de compre-
8idn, el espécimen falla a lo largo del eje vertical debido a su menor re-

sistencia a la tensidn.

P
3 AlB

< ,
AN,

p
xY :
a) Diegramas de esfuerzos b) Zona de rupturc debido
de compresion, o, ¥ a friccion en el area

de tension, o cargada

Y

Fig 1II1.6 Prueba brasilena

4.1.3 ENSAYES DE CORTE

Esta prueba consiste en provocar una falla por corte a través del material
intacto en un plano seleccionado previamente o a través de un plano de de-
bilidad prexistente. La muestra se prepara con una ranura (fig 111.7a) o

cementdndola en un molde (fig III.7b).

Las pruebas de corte simple o directo se efectllan aplicando al espé&cimen una
. carga normal constante, N, Yy una carga tangencial, T, que se incrementa des
de cero hasta un valor miaximo. Durante el ensaye se miden los desplazamien
tos vertical y horizontal de la parte superior del espécimen con respecto a

la inferior. En la fig III.8 se presentan las griaficas esfuerzo-deformacidn

3.4.8



Espécimen de

roco
\ ’\-\.
= Mortero de cemento
QLD 6 material pidstico
a) Con ranura b) De roco débil cementada con

mortero o materiales pldsticos:

Fig III.7 Especimenes de roca para pruebas de corte simple -

resultantes. La curva I representa la relacidn del esfuerzo con la deforma
cidn horizontal, y la curva II con la .deformacidn vertical del espécimen du

rante la prueba.

Al aumentar la carga tangencial, T, manteniendo constante la carga normal,
N, se incrementan los esfuerzos cortantes, 1, hasta llegar a un miximo,

T oz, O el cual se fractura el espécimen y aparece una grieta horizontal..
La parte superior del espécimen posee mayor libertad para desplazarse y las
deformaciones horizontales se incrementan mis ripidamente. El esfuerzo tan

gencial decrece hasta un valor constante, T que representa las fuerzas

a1e’
de friccidn entre las dos partes del espécimen. Los desplazamientos hori-

zontales sumentan cnormemente y los verticales alecanzan un valor constante.

El esfuerzo Thgx corresponde a la resistencia de la roca al cortante; el es
fuerzo Ts . Fepresenta las fuerzas de friccidn dentro del espécimen y permi

te determinar el angulo de friccidn..

Al efectuar los ensayes de diferentes especimenes de una misma roca, varian
do 1a cargagnormal para cada prueba, se construye el diagrama esfuerzo cor-

tante-esfuerzo normal {plano de Mohr).

La prucba de punzonado o penetracidn consiste en perforar un disco de roca

por medio de un pistdn como se indica en el diagrama de la fig III.9.

3.4.6
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Fig III.8 Diagrama esfuerzo-deformacidn para la prueba de corte simple

4.1.4 PROPIEDADES INDICE
4.1.4,1 Porosidad

a) Porosimetro (ref 2).
! »

Este dispositivo (fig III.10) estd comstituido por un tubo de vidrio en for-
ma de U. La rama derecha de este tubo, de 70 ¢m de largo, termina en una
1lave, Rl; la izquierda, de 10 cm de altura, tienme un depbsito c¢ilindrica C

con dimensiones que permiten utilizarlo como portamuestras. El portamues-
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Fig 111.9 Prueba de punzonado

tras, C, debe quedar cerrado herméticamente, lo que se puede lograr mediante
un sistema de contacto de superficies Asperas engrasadas entre el portamues-
tras propiamente dicho y su tapa semiesférica. Esta tapa va conectada a un
tubo de seccidn trasversal conocida de 50 cm de longitud y con una llave,

R,, en su extremo superior.

En el punto miAs bajo del tubo de vidrio se tiene una tercera rama provista

de una llave, R3, y un recepticulo mdvil lleno de mercurio, H.
El procedimiento de medicidn de la porosidad es el siguiente:

- Se introduce la muestra en el portamuestras C y se abren las llaves Rl’
Rpy Ry | .

- Desplazando el volumen H, se fija el nivel del mercurio inmediatamente
abajo de las llaves R1 y R2 ‘

- Se cierran las llaves R1 y R2

- Se desplaza el recepticule H hasta alcanzar el nivel inferior del porta-

muestras C

- Se cierra la llave R3 y se deja descansar el volumen H en su apoyo S. En

3.4.11



Fig ~I111.10 Porosimetro de Farran y Thénoz (ref 2)

A

a _ B
o = Esfuerzo hidrostadtico
AV = Cambioc de volumen
V = Volumen inicial
fa
/
/
/
L ol
! A V/V
Ny '

Fig II11.11 Variacidn del volumen de la muestra en funcidén de la presidn
hidrostatica aplicada
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B.III

estas condiciones, el aire contenido en la muestra se desprende y sube has

ta ocupar cierto volumen cerca de la llave R2
- = Se abren las llaves Rl ¥y R3 y se desplaza H hasta que coincidan los nive-

les del mercurio en las dos ramas del tubo de vidrio

- Se mide el volumen del aire de la rama 2, que en estas condiciones est@ ba

jo la presidon atmosférica, y se tomar3d como el volumen de vacios, Vv

La porosidad, n por ciento, ser3d el cociente del volumen de vacios Vv entre

el volumen de la muestra Vm. multiplicado por 100.

Un minuto de permanencia de la muestra después del quinto paso es suficiente,

b} Método de Walsh (ref 3).

Consiste en someter a un espécimen de roca a una presidn hidrostitica, y ob-

tener la grafica del cambio de volumen unitario contra presién (fig III.1ll).

Prolongando la recta AB se intercepta el eje de las abscisas en un punto que

representa la porosidad de fisuracidn n de la roca.

4.1.4.2 . Peso especifico

El procedimiento para obtener en laboratorio los pesos volumétricos natural

y seco de una muestra de roca es el siguiente:
- Se pesa la muestra con su humedad natural (se obtiene Pm)

- Se seca al horno durante 24 h a 105°C, se enfria dentro ae un recipiente
hermético y se pesa (se obtiene Ps)

- Mediante la balanza de la fig 111.12 se obtiene el volumen de la muestra
Vﬁ de la manera siguiente: en el platillo izquierdeo se coloca una tara
igual al peso de la muestra, y abajo del derecho la muestra sumergida en
un recipieﬁte que contiene mercurio. En el platillo derecho, ademis del
peso propio de la muestra, se tiene el empujé_ascendente QUe sufre la
muestra (13.6'Vm) y el peso de taras conocidas Q para equilibrarlla ba-

lanza. .De este modo se puede establecer la ecuacién

P =P +Q-13.6V (111.8)
m m m

de donde se obtiene el valor Vm
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Fig III.12 Ensaye para determinar el volumen de la muestra

El peso volumdtrico natural, PV, es

P

PV = V—m (111.9)
m

y el peso volumétrico seco, PV
seco

-]

8

vseco v (111.10)
m

4,1,4.3 Absorcién de agua

El grado de alteracidm de una roca, i, se obtiene de la manera siguiente:

- Se seca la muestra de roca al horno a 105 ¥ 2°C durante 2 h, aproximada-

mente, y se pesa, obteniéndose P1
- Se sumerge en agua durante 1/2 a 1 1/2 h y se pesa, obteniéndose P2

- Se calcula el valor de i, empleando la ecuacidn

P, - P,
ie—=2—21x100 ' (11I.11)
P

4.1.4.4 Permeabilidad de la roca intacta

a) Permeabilidad al aire

La prueba_se realiza mediante el aparato de la fig III1.13, como se indica a

3.4.14
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continuacidn:
- Se coloca el espécimen en el portamuestra, se sella lateralmente y se tapa

- Se abre la valvula de vacio, elevdndose el mercurio

- Se cierra la comunicacidn al vacio

- Se destapa el portamuestra; entonces, el aire pasa a través de la muestra,
bajando, en consecuencia, la columna de mercurio.. Se mide la variacidn de.

la columna de mercurio en un tiempo determinado.

ﬁé Portamuestra
"Vaoeio :

@Recipienla

PORTAMUESTRA
Cilindro roscodo

- Arossllg Arosello

Yubo para drenar
el mercurio

Comunicacion ol
tubo de vidrio

.Fig 111,13 Aparato para medir la permeabilidad al aire

El dispositivo es similar al de un permeametro de carga variable.

La permeabilidad al aire se calcula wmediante:
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) (I11.12)
\
donde
h,, h, alturas inicial y final de la columna de mercurio
area de la seccidn trasversal del tubo
area de la seccidn trasversal del espécimen

a
A

L espesor del espécimen
o presibn atmosférica

C

intervalo de tiempo correspondiente-al cambio h1 - h2 de la co

lumna de mercurio
b) Permeabilidad al agua

Esta prueba consiste en hacer pasar agua a través de la muestra con carga
constante. El agua debe ser la misma con la que la roca estard en contacto

en el campo.

Si la permeabilidad varia con el tiempo o la composicidn quimica del agua fil
trada a través de la muestra se modifica, la alterabilidad de la rToca es al-

ta.
4,1.4.5 Sensitividad

Se realiza en un cilindro de roca de 60 mm de diZmetro y 150 mm de altura
(ref 4), con una perforacién.axial de 12 mm de didmetro y 125 mm de longitud
(fig I11.14). La perforacidn central queda comunicada al exterior mediante
un tubo pegado con araldfta. Se introduce la muestra en un depdsito de agua
y se produce en ella un flujo radial counvergente, aplicando una presidn exte
rior de 50 kg[émz, y divergente mediante una presidn interior de 1 kg/cmz.

En ambos casos, el tubo de salida estard a la presidn atmosférica.

El coeficiente de permeabilidad, k, se calcula mediante la !écuacidn

=
b
-
|-

= I1I.13
2m Lp ¢ )

donde
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Capitulo |

— ——Consideraciones geologicas

DU, Deere
Rock Mechanics in Engineering Practice

Edits. K.G. Stagg y 0.C. Zienklewcs
J.. Wiley & Sons., 1968

1.1 Introduccion

La mecanica de Rocas es la ciencia teérica vy aplicada que trata del
comportamiento mecanico de las rocas; es la rama de la Mecanica .
que estudia la reaccion de las rocas a los campos de fuerza de su en-
torno fisico §.

Esta definicidon, dada recientemente :por un grupo de investigadores en
Mccinica de Rocas, puede parccer-a primera vista que rcalza cl papel de la
mecdnica, ignorando el de la geologia. En realidad esta definicidn es de miras
muy amplias. La frase «reaccion de las rocas a los campos de fuerza de su
entorno fisico» ¢s suficientemente general para que sea aplicable a problemas
a cualguier cscata. Por cjemplo, comprende los estudios del mecanismo de
delormacion de los cristales mincrales somctidos a elevadas presiones y tempe-
raturas, ¢l comportamiento triaxial de una muestra de roca cnsayada en labo-
ratorio, la cstabilidad del revestimicnto de un tanél ¢ incluso ¢l mecanismo
de los movimientos de la corteza terrestre.

El papcl de la geologia es evidente; todos los materiales cstudiados son
masas rocosas situadas en un entorno geologico o extraidas de €l. Los mate-
riales poseen ciertas caracteristicas fisicas que son funcién de su origen y de
los procesos geoldgicos posteriores que han actuado sobre ellos. El conjunto
de estos fendmenos en la historia geologica de una clerta zona conduce a una
litologia particular, a una determinada serie de estructuras geolégicas y a un
estado tensional in situ caracteristico, Regionalmente se producen variaciones
de estas condiciones y pueden también producirse localmente, ain con mayor
importancia, dentro del emplazamiento de una obra determinada. Al realizar
programas de reconocimiento, y al extrapolar los resultados de ensayo cn un
punto a las zonas adyacentes, es totalmente necesario considerar la distribucion
en el lugar de los diferentes elementos geoldgicos. La experiencia ha demostrado
que quien mejor puede realizar este trabajo ¢s un ingenicro geologo que no
sOlo tenga base suliciente en ciencias geoldgicas para apreciar los detalles de
i reologia del lugar, sino que también csté bien cnterado de los métodos
modernos de reconocimiento de las rocas y esté familiarizado con [as exigencias
de los téenicos en Mecinica de Rocas. ;

* De una proxima publicaciéon en dos volimenes original de Donald U. Deere, titu-
lados provisionalmente, Engineering Geology (Geologia aplicada a la Ingenieria) y Rock
Mechanics (Meciinica de las Rocas). Cita reproducida con la autorizacién de Prentice-Hall,
Inc., Englewood Cliffs, New Jersey, EE. UU.

T Pehnicion del Comité de Mecinica de Roecas de ln Academia Nacional de Ciencias
el «Rock-Mechanies Researchn, Narl. Acad, Sei-Narl. Res. Council, Washington, D, C., 19006,
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En la Mecinica de Rocas aplicada, en especial en los campos de ingenieria
civil y mineria, el método de proyecto supone la seleccidon de un anteproyecto
yla pred1cc1on del comportamiento esperado. Se emplean para ello ecuaciones
de la mecdnica teérica y, aplicada.- Sin embargo, cn la mayoria dc los casos.
deben introducirse en las ecuaclones algunas propiedades mecanicas de la roca,
" La validez de la solucion obtenida no es mayor que la validez de la propiedad
‘mecdnica empleada. Las propiedades mecanicas de una muestra inalterada
ensayada en laboratorio pueden ser muy diferentes de las propiedades del

macizo rocoso del que se ha extraido la muestra. El reconocimiento de este
hecho ha motivado en estos Gltimos afios una gran atencldon hacia los ensayos
in siu.

El comportamiento de un macizo rocoso sometido a una variacion de
tensiones viene determinado por las propiedades mecinicas del material rocoso
y por ¢l numero y naturaleza de las discontinuidades geoldgicas existentes
en el mismo. La importancia relativa de cada uno de estos tactores sobre el
comportamiento de la roca depende principalmente de la relacién entre las
dimensiones de la obra de ingenieria a realizar y la separacion entre las dis-
continuidades: Cuando la variacion introducida en el estado tensional afecta
a una zona grande respecto a la distancia entre diaclasas *, por ejemplo, como

“es el caso de la cimentacion de presas o grandes excavaciones subterraneas,
la influencia dec las diaclasas puede ser muy pronunciada. Sin cmbargo, en
aquellos casos en que la separacion entre'las mismas es muy grande respecto a
las dimensiones de la obra, como en la perforacion de un barreno o la cons-
truccion de un tinel a través de una roca masiva con una perforacion mecanica.
cl comportamiento de la roca depende mis de las propicdades inherentes af
material rocoso.

- En muchos problemas de Mecanica de Rocas aplicada también se requicre
conocer el estado tensional a una cierta profundidad en la zona estudiada.
Como se senala en una seccion posterior de este capitulo, el estado tensional
es consecuencia directa de la historia geoldgica pasada de la zona. Sin embargo.
el conocimiento de la historia geoldgica no basta por si mismo para permitir
una estimacién razonable del estado de tensiones.

1.2 Importancia de la litologia o tipo de roca

La litologia de una roca hace referencia a su mineralogia, textura y fabrica,
junto con un nombre o término descriptivo de algin sistema de clasificacion
reconocido, por ejemplo, caliza oolitica, pizarra bituminosa, granito, clorita-
biotita, esquisios, etc. Los nombres y la clasificaciéon son geoldgicos. Los
técnicos en Mecanica de Rocas han reconocido frecuentemente lo inadecuado
de un sistema de clasificacion de este tipo, advirtiendo al menos que rocas de
la misma litologia pueden presentar una gama extraordinariamente amplia
de propiedades mecanicas. Se ha propuesto incluso abandonar tales nombres
geologicos 'y adoptar un nuevo sistema de clasificacién basado tinicamente en
propiedades mecéanicas.

~ Esta propucsta puede resultar excesiva, ya quc hay diversas razones para
conservar los iérminos litoidgicos. En primer lugar, cxiste como mintmo una

~* Para unificar hemos traducido. en todo el texto, joints por diaclasas, aunque <abria
establecer diferencias entre éstas, las litoclasas y algunos otros Lipes de discontinundades y
lracturas (N del T.).
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gama de valores para cualquier tipo de roca donde queda comprendido el

vitlor de una cierta propicdad mecanica. Para algunas propicdades mecanicas

y para algunos tipos de rocas este intervalo de variacion puede ser desalenta-
doramente_grande:_para_otras_bastante.mis_pequciio._Por—cjemplo,-la_resis-
teneramcompreston-simple-deuna caliza puede-variar-de 350-a2:500 kgfem?,———— ——
sin embargo, para la sal gema la variacidn es solamente de 200 a 350 kgfem?,
aproximadamente. La durcza de una cuarcita serda clevada y practicamente
constante, mientras que la de una arenisca serit muy baja o muy alta scgun cl
tipo v grado de cementacion. .

Otra razén importante para el empleo del nombre litologico es la relacidon

entre la textura, fabrica v anisotropia estructural de las rocas de un determinado
origen. Por ¢jcmiplo, la mayoria de las rocas igncas tienen- una estructura
densa, bien encajada, con muy pequeiias diferencias de direccidon en las propie
dades mecdnicas (con la excepcion, por supuesto, de muchas rocas volcinicas
superficiales, rocas intrusivas subsuperficiales, y algunas intrusivas profundas, ¢
como los granitos gneisicos, que presentan una estructura riolitica en la
periferia de la intrusfon). Las rocas sedimentarias, como las pizarras arcillosas,
las areniscas y algunas calizas, estan estratificadas y por tanto muestran una
anisotropia considerable en las propiedades mecdanicas. -Otras rocas sedimen-
tarias, como la sal gema, el yeso y muchas calizas y dolomias, han recristalizado
¢nounit textura compacty, presentando Unicamente una ligera anisotropia.
Las rocas metamaorficas son quiza las mas sorprendentes respecto a la anisotro-
pia. La clorita, cl talco y el micasquisto tienen stperficies de exfoliacion bien
desarrolladas y se componen de minerales de cstructura hojosa que dan lugar
a grandes diferencias en la resistencia y el médulo de deformacion scgan la
dircceion de cnsayo. Los gneis * muestran alguna anisotropia pero en menor
grado. La pizarra cs también muy anisotropa debido a su pronunciada estra-
tificacion. Otras rocas metamorficas, como ¢l marmol y la cuarcita, han recris-
talizado en una textura compacta, siendo bastante homogéneas.

Otra razon para conservar ¢l nombre geoldgico es [a asociacidn que puede

hacerse entre ciertos tipos de rocas y otras caracteristicas inn sity que pueden
presentarse. Por ejemplo, la presencia en el terreno de caliza, yeso y sal gema
puede inclinar al investigador a la busqueda de fendmenos de disolucion como
cavidades, torcas y fisuras agrandadas por la disolucion. En otro caso,
la presencia de una colada de lava basaltica pucde indicar la posible presencia
de un diaclasado columnar y llamar la atencion sobre los problemas con él
relacionados. Analogamente, algunos tipos de rocas presentan un compor-
tamiento caracteristico o problemas especificos. La existencia de sal gema u
olras cvaporitas puede dar lugar a problemas con deformaciones de lluencia.
Debido a su contenido de arcilla, las pizarras arcillosas presentan {rccuente-
mente hinchamiento y disgregacion al aire por variaciones de presion y hume-
dad. Resulta evidente que se da una informacién mucho mas valiosa sobre las
propicdades y el comportamiento de una roca cuando sc indica su nombre
geologico. Sin embargo, a efectos ingenieriles, el nombre geolégico es insufi-
cicnte por si solo y debe acompaifiarse de una clasificacion de tipo mecdnico
segun se indica en la seccion siguiente,

“  Aungue ultimamente se tiende @ eseribir peis hemos preferido conservar la grafin
tradicional (N, def 1),
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1.3 Clasificacion de las rocas en ingenieria

Sc entiende por roca «intacta» aquelln de fa cunl pucden tomarse muestras
para su ensayo cn luboratorio, no presentando caracteristicas estructurales
de gran escala, como diaclasas, planos, de estratificacidn, fracturas y zonas
milonitizadas. Coatest ha empleado el término sustancia rocosa. Coates !,
Coates y Parsons? y Miller® han realizado un trabajo acerca de la clasificacion
de la roca intacta a partir de las propiedades mecanicas determinadas en
laboratorio. Deere y Miller* han dado una versidon modificada del primer
trabajo de Miller, siendo esta clasificacion la que se describe a continuacidn.

La clasificacion se basa en dos propiedades importantes de-la roca: la
resistencia a compresion simple y el modulo de elasticidad. El mddulo empleado
es el modulo tangente correspondiente a un nivel tensional igual a la mitad
de la resistencia’de la roca. La resistencia a compresion simple se determina
con muestras de relacién longitud/diametro igual o superior a 2. La roca sc
clasifica en una de las cinco categorias de resistencia indicadas en la tabla 1.1,

Tabia 1.l Clasificacidon de la roca intacta?

I, Basada en lu resistencia (a,)

Resistencia

Clase Descripcidn a compresidon simple
‘ (kg/em?®)
A Resistencia muy alia > 2.250
B Resistencia alta 1.120-2.250
C - -Resistencia media. -560-1.120
D Resistencia baja 280-560
E Resistenciu muy buja -2 280

Se advierte que las categorias de resistencia siguen una progresion gecomg-
trica. La linea divisoria entre las categorias A y B sc ha fijado en 2.250 kg/cm?®
va que éste constituye el limite superior de resistencia de las rocas mas comunes.

Tabla 1.2 Clasificacion® de la roca intacta !

1I. Basada en el médulo relativo (£,/0,)

Clase Descripcion Médulo relativo ®
H Elevado médulo relativo = 500
M Modulo relativo medio 200-500
L Modulo relativo bajo < 800

¢ Las rocus se clasifican scgun su resistencin y modudo relativo
en AM, BL, BH, CM, clLc,
¢ Modulo relativo = E /o,

siendo F, = moédulo tangente para el 50 % de la carga de rotura,
7, = resistencia a compresion simpte.
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Unicamente unos pocos tipos de rocas entran en 1a categoria A, la cuarcita, la
diabasa y los basaltos densos, entre cllas, La categoria 13, 1.120-2.250 kgfem?,
comprende fa mayoria de las rocas igneas, las rocas metamérficas mas duras y
“lasTareniscasbiencementadasTlas pizarras-arcillosas-duras-y-ta-mayoria-de-las

calizas v dolomias. En la categoria C, rocas dc resistencia mcdia en ¢l inter-
vato 560-1.120 kgfem?, se encuentran muchas pizarras arcillosas, areniscas y
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Res!stencia a compresién simple dc R

Figura 1.1 Clasilicacion de rocas intactus de la familin del granito
(80 muestras, 16 emplazamicntos, varios investigadores) ¢

E, = maddulo tangente para ¢! 50 % de la carga de rotura.
La roca se clasifica como AM, BH, BL, ctlc.

calizas porosas, las variedades mas esquisgosas de las rocas metamorficas
(por ejemplo la clorita, y los mica y talcocsquistos). Las categorias D y E, de
resistencia baja a muy baja, comprenden rocas porosas o de baja densidad
como la arenisca friable, la toba porosa, las pizarras muy arcillosas, la sal
gema y las rocas meteorizadas o alteradas quimicamente de cualquier
litologia.

El scgundo clemento del sistema de clasificacion es ¢l médulo de clasti-
cidad (£). Sin cmbargo, en lugar de emplear el médulo propiamente: dicho,
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sc utiliza la relacidn entre este modulo y la resistencia o compresion simple,
cl modulo relativo ™, scgun se indica en la tabla 1.2,

Puede emplearse un diagrama de clastficacion como el de la figura 1.1,
Los valores de la resistencia a compresion y del médulo de elasticidad se han
representado en cscala logaritmica para abarcar una .unplm gama de valores,
Lus categorias de resistencia sc indican en la parte superior de la figura. EL mo-
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Figura 1.2 Clasificacion de rocas intactas-Diabasas
{26 muestras, & emplazamientos, varios Investigadores)*

E, = médulo tangente para el 50 9 de la carga de rotura.
La roca se clasifica como AM, BH, BL, etc.

dulo relativo se deduce de la posicion respecto a las diagonales. La zona central
vienc limitada por una linea superior con un modulo rclativo de 500:1 y una
linea inferior correspondiente a un modulo de 200:1. Esta zona sc 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 ella estan comprendidas la mayoria de las rocas igneas. Los
puntos marcados en la figura 1.1 representan 80 mucstras dc granito corres-

* Traduccidon arbitraria que proponemos para la wodulus ratio de! texto original

(N. del T.).
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pondicntes a 16 localidades. La figura 1.2 muestra los resultados de 26 probetas
de diabasa, roca ignear densa y uniforme de grano fino & medio. Sc advierte

que-los-resultados-son-mas—untformes—y—que-la-rocacntra principalmente-en
Enla figura 1.3 aparccen los resultados de 70 muestras de basallo y otras rocas
volcanicas de grano {ino. Como cra de esperar, los resultados abarcan una
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Figura 1.3  Clasilicacion de rocas intactas-Basalio y olras rocas volcinicas
(70 mucstras, 20 cmplazamientos, varios investigadores)*

" E, = médulo tangente para ¢l 50 % de la carga de rotura,
Lo roca sc clasificn como AM, BI, Bl cte,

amplia gama de valores debido a la variacidn en la mineralogia, porosidad,
tamaiio dél grano y cstructura de cristalizacion. El diagrama resumen de las
rocas igneas se indica cn la figura 1.4,

En la figura 1.5 aparece el diagrama resumen de las rocas sedimentarias.
Se advierte que las calizas y dolomias entran principalmente en las categorias
de resistencia B y C aunque algunas muestras son del tipo A, de muy elevada
resistencia, o D, rocas muy débiles. Los detalles de estas calizas y dolomias
sc indican en ta figura 1.6, Pucde verse que muchos de fos puntos cacn proximos
a la linea superior (mddulo relativo 500:1) o por encima de clla. Esta sitvacion
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parcce deberse a su particular estructura (compacta) y mincralogia (calcita y
dolomia). Los diagramas correspondientes a la arenisca y pizarra arcillosa, en
la figura 1.5 aparecen abiertos por su extremo inferior debido a que diversas
probetas se rompieron con presiones inferiores a 75 kgjecm?2. Sc aprecia que
tanto la envolvente de fas areniscas como la de las pizarras entran en la zona
‘de modulo relativo bajo. Esta situacidn es el resultado de la anisotropia creada
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Figura 1.4 Clasificacién de rocas intactas-Resumen de rocas igneas
- (176 muestras, 75 % de los puntos)

£, = moédulo tangente para el 50 % de la carga de rotura.
La roca se clasifica como AM, BH, BL, eic.

por la estratificacion o esquistosidad. Los modulos relativos son bajos ya que
casi todas las muestras se ensayaron con el eje de carga normal al plano de
estratificacion. Esta orientaciéon no modifica la resistencia pero da lugar a
modulos bajos por efecto de la deformacidn originada por el cierre de los planos
de estratificacidn incipientes y la alincacion de los minerales, la mayoria de los
cuales son aplanados, cspecialmente cn las pizarras,

El diagrama resumen de las rocas metamérficas aparece en la figura 1.7.
La dispersidn de los resultados es superior a la de los otros tipos de rocas por
la gran variacion de mincralogia y grado de anisotropia. La mayoria de las
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rocas cuarciticas aparccen clasificadas como AM, en la misma posicion que
otros tipos de rocas densas, de granos iguales y estructura compacta, como fa
diabasa y los basaltos densos. Los_gneis vienen representados de forma sc-

- ——mejante-a los-granitos-pere-con-una resistencia-media-alge-menor y-una-mayor

dispersidn en el modulo relativo. La dispersian adicional proviene de la mayor
variacion de mincralogia respecto.al granito y a la anisotropia por clecto de
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Figura 1.5  Clasificacion de rocas intactas-Resumen de rocas sedimentarias
(193 muestras, 75 % de los puntos) ®

L, = maddulo tangente para ¢l 50 94 de la carga de rotura.
La roca sc clasifica como AM, BH, BL, ctc.

la esquistosidad. Muchos de los puntos que caen en la zona de elevado mddulo
relativo representan roturas scgin bandas csquistosas de mucstras con una
fuerte foliacion.

Quiza el diagrama mas interesante es el de los esquistos. La envolvente
4a (fig. 1.7) corresponde a muestras con una esquistosidad orientada hacia
la vertical, es decir con un angulo elevado (45° o superior) entre el plano de
esquistosidad y la horizontal (testigos ensayados con el cje en posicion vertical).
Ci clevado modulo relativo de la mayoria de las muestras no corresponde
tanto a un valor inherentemente alto sino mis bien a un caso de baja resis-
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tencia por cefecto de roturas prematuras segin los planos de esquistosidad con
fucerte buzamiento. Por otro lado, la envolvente de las muestras con un pequefio
angulo de esquistosidad (43° o menos respecto a la horizontal) cae en la zona
de modulos relativos bajos. En este caso, la resistencia no resulta muy afectada
por la csquistosidad pero el mddulo de clasticidad ¢s bajo por clecto del cierre
de las microfisuras paralelas a los plunos de esquistosidad. La envolvente del
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Figura 1.6 Clasificacion de rocas intactas-Caliza y dolomia
(77 muesiras, 22 emplazamientos, varios investigadores) *

E, = modulo tangente para el 30 %4 de la carga de rotura,
La roca se clasifica como AM, BH, BL, etc.

marmol (fig. 1.7) corresponde a un pequeiio nimero de mucstras y, aunque
15 de las 22 mucstras ensayadas quedaron comprendidas ¢n esa envolvente,
se necesitan mas resultados para poder generalizar. De hecho parece que el
elevado modulo relativo se corresponde con la tendencia de las calizas y do-
lomias que contienen los mismos minerales.

En cl diagrama resumen de las rocas metamoriicas cs significativo que la
envolvente de los gneis se superponga con la de las cuarcitas y con las dos
envolventes de los esquistos. Esta posicion de transicion indica una complejrdad
creciente de mineralogia y éstructura, pasando de las cuarcitas a los gneis y
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de Cstos a los esquistos. Los diagramas resumen de las rocas igneas y de las
rocas sedimentarias mucstran caracteristicas semicjantes cn cuanLo a las di-
ferencias_de_mincralogia_y_estructura.

= — —Lkaclasilicacion- propuesta-se-considera-util-y-mancjable--Esti-basada-en—-
ia resistencia a compresion simple y en el médulo de clasticidad —dos propic-
dades fisicas importantes de la roca que intervicnen cn la mavoria de los
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Figura 1,7 Clasificacion de rocas intactus-Resumen de rocas metamdriicas
{167 mwestras, 75 % de los puntos)

E, = mddulo tangente para ¢l 50 % de la carga de rotura,
La roca se clasifica como AM, BH, BL, ctc.

problemas de ingenieria. La clasificacién también considera la mineralogia,
textura, estructura y dircccidon de anisotropia de la roca, de forma que tipos
especificos de roca caen dentro de areas determinadas del diagrama de clasi-
ficacién. La clasificacion completa deberia incluir también la descripcidn lito-
i6gica, por ejemplo, Caliza: alta resisiencia, elevado mddulo relativo (BH):
grano fino, densa, uniforme.

25



1.4 Caracteristicas estructurales de los macizos rocosos

Desde el punto de vista de la Mecdanica de Rocas tiene una gran importancia
cualquicr estructura geoldgica que pucda influir sobre las propicdades de la
roca i situ, como la resistencia, el modulo de deformacion o la permeabilidad.
Las sigularidades estructurales mas comunes son las diaclasas, los planos de
¢stratificacion y esquistosidad vy las fallas. Debido a que constituven disconti-
nuidades planas o quasi-planas tienen un importante efecto anisdtropo sobre
. las propiedades del macizo rocoso.

141 Representacicn de las discontimiidades geologicas

Es tmportante representar cuidadosamente todas cstas estructuras gcolo-
gicas indicando su emplazamiento, orientacion (direccién y buzamiento) vy
separacion. Deben también describirse las caracteristicas fisicas. Se ha adver-
tido que, inctuso en los testigos rocosos obtenidos por perforacidon con diaman-
te, puede observarse la abertura e irregularidad de las superficies de discon-
tinuidad asi como el tipo de material de relleno entre o a lo largo de superficies
adyacentes, siendo conveniente regisirar estos datos. Los términos abierto o
cerrado pueden aplicarse para describir el grado de aberwura: plano, curvo o
irregular para seiialar la homogencidad del perfil; y pulida. lisa o rugosa para
indicar la textura superficial. También deberian obtencrse valores numéricos
siempre que fuera posible medirlos.

Los reconocimientos de campo pueden dar resultados muy datiles respecto
a las caracteristicas citadas. Sin ecmbargo, debe tcnerse cuidado en no sacar
conclusiones errdneas de las medidas, por las razones siguicntes: en primer
lugar, los afloramientos pueden no ser lo suficientemente numerosos para
proporcionar una muestra representativa estadisticamente; en segundo lugar,
las discontinuidades principales, como fallas o zonas dc fallas multiples,
pueden no ser visibles por efecto de la erosion o una meteorizacion profunda
que las haya enmascarado; en tercer lugar, los afloramientos pueden no tener
una exposicion tridimensional suficiente para permitir determinar el namero
real y la separacion de todas las discontinuidades (ver, por ejemplo, Terzaghi ¥):
y. por Gltimo, las discontinuidades profundas pucden diferir considerablemente
de las que aparecen superficialmente. Por estas razones, suele ser conveniente
realizar los levantamientos no so6lo en la superficie sino en pozos de recono-
cimiento, galerias y sondeos.

Se emplean dos métodos principales para realizar representaciones graficas
a partir de sondeos. Un método utiliza ¢l testigo orientado *: ¢l otro parte de
la fotografia, bien por medio de la televisién & o con pelicula en color . La
ventaja de los métodos fotograficos es que puede obtenerse cierta informacion
sobre el ancho de las singularidades estructurales, permitiendo saber si estin -
abiertas o rellenas de otro material.

1.4.2  Presentacion de los resultados

Los datos obtenidos por observacidn dirccta de las discontinuidades geo-
logicas pueden representarse de dos formas bisicamente diferentes: ) como un
plano de situacién real, con las distintas singularidades estructurales identi-
ficadas en lo referentc a su tipo, caracteristicas fisicas, orientacidon y emplaza-
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nento, y 2) como diagramas cstadisticos scialando las frecuencias relativas
de las ducnnlmuldddu de diferentes orientaciones encontradas en ¢l lugar,
Ambos sistemas tenen sus ventajas y también sus limitaciones.

Cl-primer—lipo—de—representacion_cs_preferible para_un—empleo—gencrals

Permite dibujar sceciones transversales de cualquicr zona cspecialimente
critica de una obra, como un estribo, un desmonte escarpado o las paredes de
una gran cxcavacion subterranca, permitiendo ver inmediatamente cualquicr
discontinuidad orientada peligrosamente. La ausencia de una estructura geo-
Wogica de orientacion critica en tales secciones no significa necesariamente qgue
no pueda existir; unicamente quiere decir que no fue advertida en el programa
de reconocimiento. Dcben examinarse los datos de las zonas circundantes
para ver si, cstadisticamente, puede tener alguna probabilidad dc prescntarse

una discontinuidad critica.

La situacion real de las singularidades pucde representarse en un plano:
para los pozos y galerias de reconocimiento se recomiendan las sccciones des-
arroliadas. La oricutacidn sc suele representar mediante un simbolo apropiado
de direcciéon y buzamiento. El-diagrama cuadrado de Miiller constituye
también una forma grafica excelente para representar los datos 8.

Los diagramas estadisticos pueden ser de diversos tipos. Los dos mas
comunes son la roscta de diaclasas™ y la proycccion cstercogrifica 81214,
La ventaja del diagrama estadistico ¢s que permite reunir un gran nimero de
obscrvaciones dispersas cn torno a un origen unico, componiendo una figura
de la que se pucden sacar conclusiones '™, El diagrama estadistico es 1itil para
obtener una indicacion sobre las condiciones «wmedias». En algunos casos
pucde servir para delinir las dirccciones de excavacion, etc., haciendo minimos
los problemas de estabilidad. Debe sciialarse una vez mds, sin embargo, que
el factor nias importante en un determinado emplazamiento suele no ser el
estado «medio», sino la presencia de una estructura geoldgica de orientacion
critica como una zona milonitizada, una falla o una diaclasa principal.

1.5 Clasificacion de las rocas «in situ» para obras dc ingenieria

Ademis de la representacion grifica o estadistica de tas discontinuidades
geoldgicas conviene disponer de alguna forma dec clasificacion (ue peormita
la caracterizacion del macizo rocoso. El objeto de esta clasificacion es facilitar
la comunicacidn entre los gedlogos, técnicos de Mecianica de Rocas. ingenicros
proyectistas y contratistas. Para unificar la terminologia e la deseripéion de
las diaclasas, Dcerc ® ha hecho la propuesta que figura en la tabla 1.3,

Tabla 1.3 Terminologin deseriptivie parg Ta separacion
entre diaclasas ®

Separacion

Término descriptivo entre dinclasas

Muy juntas Menorde 5cm
Proximas 5 cm-30 cm
Bastante proximas J0em-1'm
Scparadas ' I'm-3 m
Muy separadas Mayor de 3 m
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A continuacion sc describen dos métodos generales para deterntinar Ia
calidad de la roca en un determinado emplazamiento a partir del porcentaje de
fracturas y del grado de alteracion. En un método, la clasificacidn se basa en
el testigo recuperado de un sondeo. En el otro se emplea la velocidad sismica.

[.3.1  Indice de calidad de las rocas, ROQD *

Elindice de calidad (RQD) se basa en {a recuperacidon modificada de testigo,
que a su vez depende indirectamente del nimero de fracturas y del grado de
debiiitamiento o alteracion del macizo rocoso, segin se pucde observar por
los testigos extraidos de un sondeo. En tugar de contar las fracturas, se obtiene
una medida indirecta sumando la longitud total de testigo pero considerando
unicamente aquellos trozos de testigo de longitud igual o superior a 10 cm, ¢n
¢stado sano y-compacto, '

(a) : (b}

Longitud de Recupcracion Indice de
testigo modificada calidad . -
recuperado (cm) lem) RO D) Calidad
- % 25
5_/' C -5 Aoy mala
3 ol 25 - 50 Mila
g [y 50 % TH Reqular
g%y
o 75 - 90 Buena
10 R 10 3G -100 Excelente
12 G 2
: =
10 :]' 10
15 :L_j 15
pen
0 ¥
c =
Y =
i5 o
RN 15
Z—n— Longitud !1;
Tutal
' 150 cm
i RAD
Recuperacion .
= 12%/150 = §5 % 87/150 = 58 % 1)

Figura 1.8 La recuperacion modificada de testigo como indice de calidad de una roca !®

En la figura 1.8 se muestra un ejemplo correspondiente a un sondeo de
150 cm. En este caso particular la recuperacion total de testigo fue de 128 cm,
con un porcentaje de testigo recuperado del 85 9. Con la modificacion, solo
se tienen en cucnta 87 cm, sicndo ¢l RQD dcl 58 9. Sc ha visto que el RQD c¢s
un indice mas sensible y consistente de la calidad general de una roca gue el
porcentaje de recuperacion total.

Si el testigo se ha roto por el manejo o por el proceso de perforacion
(por cjemplo, cuando sc aprecian superficics de fractura recicntes y regulares
en lugar de diaclasas naturales), se juntan los trozos partidos y s¢ cuentan

*  Rock Quality Designation.
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COMO una picza vnica, siempre que alcancen la longitud requerida de 10 cm.
Es necesario un cierto criterio en ¢l caso de las rocas sedimentarias o rocas

———————metamorhicas-estratificadas,—no_sicndo_tan_cxacto_cl método en cstos casos

COMo T lasTrocas ffgneas: “calizas e -estratificacidn—gruesas—areniscas,-Ctc.
St embargo, ¢l método se ha aplicado con ¢xito incluso en pizarras, aunque

cera necesario medir los testigos inmediatamente despuds de extracrlos del

sondeo y antes de que comenzara el desmenuzamiento y disgregacion al aire.
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Figura 1.9 Correlucion cntre los indices de calidad de las rocas: frecucncia
de las fracturas y RQD ¢

Evidentemdnte este método es muy rigido para la roca cuando fa recupera-
cion cs escusa, Si bien una ¢scasa recuperacién sucle indicar una pobre calidad
de la roca. Pero esto no siempre es cierto, sin embargo, ya que un equipo de
perforacion o una téenica deficientes pucden también dar lugar a una recupera-

cion escasa. Por esta razon, sc requicre una buateria de sondeo de doble twbo

de didmetro minimo NX (54 mm), siendo fundamental una adecuada vigilancia
de la perforacion. BRI DT

Por simple que parezca el procedimicnto, s¢ ha encontrado que existe una
correlacidon bastante buena entre los valores numéricos del RQD y la calidad
general de la roca a efectos practicos de ingenieria. Esta correlacion se daen la
figura 1.8 y en la tabla 1.4. .

El RQD estd siendo utilizado por diversas oficinas de proyectos, consul-
tores en ingenicria y contratistas en los Estados Unidos para estimar la calidad
de las rocas in sif y las variaciones en un mismo sondeo o de un sondeo a otro
en uni zona.
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Tabla 1.4 Relacion entre ¢f RQD y a culidad de la roca '

Indice de calidad (RQD) (%) Calidad
0-25 Muy mala
25-50 Mala
50-75 Regular
73-90 Buena
90-100 Excelenie

Algunos ingenieros prefieren emplear la frecuencia de las fracturas (por
ejempio, las discontinuidades naturales expresadas en fracturas por metro)
como medida dc la calidad de la roca. En la figura 1.9 sc ve que cxiste una
bucnu correlacion entre la frecuencia de las fracturas y ¢f RQD.

1.52 Velocidad relativa

El efecto de las discontinuidades del macizo rocoso puede estimarse com-
parando la velocidad in sitr de ondas de compresiéon con la velocidad sonica
determinada en laboratorio para un testigo inalterado extraido de la misma
roca, como se indica en la figura 1.10. La diferencia entre ambas velocidades
se debe a las discontinuidades estructurales que existen en el terreno. Onodera !¢
fue el primero en proponer como criterio de calidad el cociente de velocidades
o velocidad relativa’ Ve/Vi, donde Ve y VL son las velocidades de la onda de
compresion para el macizo rocoso in situ v para el testigo inalterado respec-
tivamente. Para una roca masiva de excelente calidad, con s6lo unas pocas
diaclasas cerradas, fa velocidad relativa debe ser proxima a la unidad. Al au-
mentar el grado de diaclasado y fracturacion, la velocidad relativa disminuye
a valores inferiores a la unidad.
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Figura 1.10 La velocidad relativa (V/V) como indice de la calidad de una roca*?
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La velocidad sonica se determina en laboratorio con un testigo sometido a
una tension axil igual a Ly sobrecarga de peso propio caleulada para la profun-

__didadnlorque sewomigl v muesttaT vy conunihumcedadequivalente a-lasupucsta

para la roca i situ {es decir seca o saturada). Preferentemente la velocidad
sisnuica en el terreno debe determinarse por la velocidad ascendente en un
sondeo o la transversal entre sondeos o galerias de reconocimicnto préximas,
va que con estas medidas se pueden reconocer zonas particularcs homogéneas
con mas precision gque con la sismica de refraccion superficial.
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tndice de calidad, RO D (v

O Esquisto de Manhattan-6 sondcos
(7 Toba de Rainier Mesa-madia de dos emplazamicntos
A Alcurita de Hackensack

Figura 1.11 Corrclacion entre 1a velocidad relativa y el indice de calidad RQD1®

En la figura .11 se muestra una correlacién entre el cuadrado de la velo-
cidad relativa (Vg/ V) y el RQD. De los limitados datos recogidos sc deduce
que ¢l cuadrado de la velocidad relativa puede utilizarse de forma cquivalente
al RQD en estudios de ingenieria. Sin embargo, s¢ requicre un mayor nimero
de datos para ampliar ¢l conocimicento de la ‘relacion existente entre ambos
indices de calidad. Sc verd en los capitulos 2 y 7 que estas descripciones de la

" calidad de los macizos rocosos pueden relacionarse con las propiedades meci-
nicas in situ. '

1.6 Estado tensional «in situ»

El estado de tensiones natural que existe en un punto en el interior de un
macizo rocoso ¢s luncion de todos los procesos geologicos anteriores que han
actuado sobre éste. Por supuesto, es imposible condcer con un cierto grado de
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precision todos los acontecimientos ocurridos. Incluso conociendo la historia
geoldgica completa, no seria posible determinar el estado tensional por ig-
norar las propledades caracteristicas del material bajo solicitaciones de larga

L

duracion y ¢l mecanismo real de deformacion por clecto de [ subprcsion,
crosion, cic, -

No existe la menor justificacion para suponer que la tension horizontal, a
una cierta profundidad bajo una superficie horizontal, estd relacionada con
la sobrecarga de pcso propio, de acuerdo con la teoria elastica, por el factor
v{(l —») donde » ¢s el madulo de Poisson. Cualquier fendmeno geoldgico ha
podido hacer que la tension horizontal difiera significativamente de este valor.
Por ejemplo, en una zona de hundimiento regional activo, el centro de la misma
habra sufrido deformaciones de compresién, mientras que la periferia habra
estado sometida a tracciones. Evideniemente, las tensiones horizontales en ¢l
centro serdn muy superiores a las de los bordes. Anidlogamente, los movi-
mientos tectonicos profundos que preducen plegamientos, formacidén de
montaifas, fallas de gravedad y empuje, daran lugar a ciertos estados tensio-
nales, caracteristicas estructurales y condiciones de contorno que diferiran
grandemente de las consideradas por la teoria clistica. Ademas, la fluencia, la
relajacion y ia reduccidon de tensiones por erosion o meteorizacioén originan
tales modificaciones del estado tensional que localmente habra grandes dife-
rencias respecto a las tensiones inducidas inicialimente.

Como conclusion, cs evidente que las tensiones i sitwr no pucden deter-
minarse a partir de la geologia de la zona ni, en el estado actual de conoci-
mientos, mediante calculos con las ecuaciones de la mecdnica. El unico método
prictico para obtener una estimacidn del estado tensional consiste en medidas
en el propio terreno, un tema que se discutird en los capitulos 3y 6.
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CLASIFICACIORES DE LA ROCA

Tabla 3.1
Clasificdcidn Propésito General Prop6sito Especial
Geolbgicas * | ) Bergh-Christensen y Selmer-0lsen
Coates ¥ (1964) - resistencia a la voladura  (1970)
ROCA
Deer y Miller - * (1966) Selmer-0lsen y Blindhein
x _ perforacid - ' 1970
INTACTA Underwood (1967) erforacion { )
Gamblie * (1971)
Franklin et al * (1971)
Stapledon * )
USBM * (1962) Terzaghi-Taneles *(1946)
John £1567) Lauffer-Tidneles T (1958)
Onodera (1970) Bieniawski-Tdneles: *(1974)
MACIZ0 : : ’
Iida et al (1970) Barton et al-Tineles *(1975)
ROCODSO Muller y Hoffman (1970) Kruse et al-diseno de ;evestimiento

Deer y Miller RQD * (1966)

Hansagi-Factor de

Fisuracidn

de tineles (1?68)
Ege-Tineles en rocas graniticas *(1968) -
Albert y Duvall-Minas ) {(1967)
Goodman &.Duncan-Ta]udes en rocas . {1971)

* Consideradas en el texto
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3. CLASIFICACIONES LNGENIERILES LE LAS ROCAS

En este capftulo-también se considera conveniente apartar a la ro-
ca intacta del macizo rocoso, con el fin de especificar las carac-
teristicas que los definen. En la roca intacta en general, las -

clasificaciones estdn basadas en Ta resistencia, el médulo de de -

formacidn y por otra parte, en la geologfa, es decir, toma en cuen
ta el origen de la‘*roca y la relacidn con su estructura y-textura,
Respecto al macizo rocoso se puede establecer que los objetivos de
clasificaci6n se dirigen al tipo de obra y de allfi los alcances se
han ampliado debido a 1a necesidad y utilidad prdctica.

Es por lo anterior que cuando se trata de la roca intacta las <cla
sificaciones tienden a ser generales por que 'sus resultados se puge
den particularizar a una necesidad especial, por tanto, existe ma

yor niGmero de clasificaciones de roca intacta cuyo proplsito es ge

neral. En cambio, para los macizos rocosos prevalecen las clésifl
caciones particultares, debido a que los factores que intervienen -
son demasiados y en diferentes grados de importancia, por tanto es
de mayor dificultad generalizarlos.

En los apartados de este capitulo se presentan en forma resumida -
los criterios considerados en diferentes clasificaciones, tanto pa
ra la roca intacta como para el macizo rocoso; mientras que, en la
Tabla 3.1 se anticipan los datos de los autores y el propdésito pa
ra el cual elabord su clasificacion. - |

3.1. Clasificaci6n de la Roca [ntacta

El primer criterio de clasificacién que se considera es el relacip
nado con el origen de las rocas, pues es el que en un momento dado

proporciona el nombre para identificacién, considerando la composi.

cidn mineroldgica, textura y estructura. En esta forma se da una
idea inmediata -de los problemas que se pudieran tener en determina



CLASIFICACION SIMPLE DE LAS ROCAS IGNEAS

Tabla 3.2a
Volcdnicas-Extrusivas Composicidn mineraldgica Plutdnicas-Intrusivas
Estructura Textura Esenciales Accesorios Estructura Textura
Caracteristicos . i
Diques,mantos afanitica y por- . _ 3 Batolitos,lacoli~ | Fanerftica v |
derrames o flujos | fidica (matriz Qz | Fell Pla| Pla|Anf | Pir| O11(Mic Los ) porfidica (Matriz
ldvicos (someros afanftica) v nes Troncos, diques y - | Fanerftica)
( : (k) |(Na) | (Ca) mantos profundos- : !
i
|
Riclita ¥ ¥ o] o | Granito l
Traquita * o o o | Sienita :
i
vn | Latita de cuarzo % + 0 O 0 Morzornita de cuarzo i
. - |
E§ Latita (Traqui-Ardesita) - + + o o | Monzonita i
Dacita - + * o o] o | Grancdiorita
.‘ ‘ i
+ - ¥ o} Q o | Dlorita de cuarzo
i
Andesita - * o) o) Diorita
7! A
. T .
> | Basalto o} * o} o) o | Gabro | |.
Z _‘ |
* 0 o) o | Diabasa (faneritica fina) |
Qz = Cuarzo ‘ 0li. = Olivino
Fel (K) = Feldespato rotastico (ortoclasas-microcling) Mic = Mica (biotita, muscovita) ]
Pla (Na) = Plagioclasa sédica ¥ = Abundante
Pla (Ca) = Plagioclasa cdlcica N = Moderado
Ant = Anfibol {hormblenda) - = Escaso’ \
Pir = Piroxeno (fugita) o = |

Fuede o no estar presente
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da—obras—no—obstante.,—que—_el_.nombre_por s solo de la roca abarque

un amplio rango de resistencia o deformabilidad de un macizo roco-

so. En las tablas 3.2,3.2a,3.3,3.4,3.5v3.5a se presentan las clasifica
ciones geol6gicas de 1as rocas.

Para las.caracteristicas ffsicas se incluyen los ensayos y correla
ciones que han efectuado los autores siguientes: Gamble (1971),s0
bre "durabilidad", la cual pugde considerarse en funci6n de la re
sistencia; Stapledon, establece rangos de resistencia de diferen -
tes rocas respectb a la compresi6n simple'o uniaxial; Coates (1964)
resume c¢inco propiedades importantes basadas en las propiedades de
la roca intacta y en las discontinuidades geoldgicas in situ; Deer
y Miller (1966) también efectdan un sistema de clasificacién  en
funcién de la resistencia a la compresién simple y el médulo rela-
tivo o deformabilidad; Franklin et al (1971), relacionaron la re-
sistencia a la compresidn simple, con un fndice de ahisbtropfa y
el espaciamiento de las discontinuidades geoléfgicas para obtener -
una clasificacién de la resistencia. | |

Tabla 3.2 ROCAS PIROCLASTICAS Y VIDRIOS VOLCANICOS

Rocas Piroclasticas Componentes
Aglomerado - " bombas
Brecha ‘ ‘bloques y fragmentos
' eniza (lapilli, bopbas o
Toba : - ¢ (1ap bwoques)
T , _

Vidrios - ' Composicién
Obsidiana - ‘Generalmente no es posible
Taquilita : : o ; determinar su composicidn
Péf1ita pero‘se'puede poner cOmo
Pémez prefijo el nombre de la rg
Escoria ca afanitica asociada




Tabla 3.5

CLASIFICACION DEL TIPO DE ROCA

GRUPO GENETICO

SEDIMIENTARIAS DETRITICAS

PIROCLASTICAS

QUIMICAS/ORGANICAS

Estructura comin

ESTRATIFICADA

‘Y Par 1o menos el 50 %

Por 1o menos el 50% de los

|
|
.
i

]

Composicibn Granos de roca, cuarzo, feldespato y minerales | de los granos son de [granos son rocas fgneas de
arcillosos | carbonato. grano fino f
1
grano Fragmentos de roca ' AGLOMERADO: granos re-- ROC‘*‘\S
muy BOLEOS CONGLOMERADOS: granos redondea- [ < |  {CALCIRUD]] [dondeados SAL INAS
60 qrueso = == TA - Hahta
= dos. < | BRECHA VOLCANICA. Anhidritd
grano S | GRAVA ) o TOBA DE LAPILLI:‘granos Yeso
) grueso =2 BRECHA: granos angulosos o 3 angulares !
¢ ' ;
Principalmente fragmentos de minerales | © . !
2 ARENISCA: fragmentos de minerales | @ § ’ CALIZA
s ARENISCA CUARZOSA: 95% de cuarzq CALCARE- - < | DOLOMIA
@ < | <INITA £l TOBA LEJ ‘
— <L —
= E | grano S ARCOSA:75% de cuarzo,mds de 25% | = | = E 3! pEDERNAL
o ™ |medio = | ARENA de feldespato. < - = |
[ (4% ) =4 'g =" l
=2 & < | = - = |
< GRAUMAKA: 75% de cuarzo, 15% de- o = =
tritos finos. I t:‘ ‘
1o OLITA:50% d F =
LIM e par- N A E . !
' partfculas de grano - o | ﬁgtﬂkl G |TOBA de grano fino i
grano LIMO Fino S |« » gl |
- 1 S S| <|CRETA TURBA
fino o o -
9.0 2 RCILLITA: 50% d £ ___1 E
grano —jul ARC e parg —am - | = |TOBA de grano muy fino ,
muy =& | ARCILLA |tfculas de grano muy ‘_BJ'ETZ é Q. ﬁ'lfﬁn‘u 3 . _ LIG;"HTO
fino =5 fino S3cg| S : CARBON
VIDRIO
AMORFO
) |
|
5

I



labla 3.3

CLASIFICACION SIMPLE DE LAS ROCAS SEDIMENTARIAS

Textura

ROCA.

COMPOSITICION

CARACTERTISTI1ICAS

‘Conglomefado Fragmeﬁtos de 2 a 200 mm, cementante Estratos gruesos, lentes y masiva
<< (Calcirudita) E .
= 1Arenisca Fragmentos de 0.06 - 2 mm, cementante Estratificacidn en diferentes tipos
F—-
o (Calcarenita) : _
o ;Limo]ita Fragmentos de 0.06 mm, cementante Estratificada y.masiva
' (1imolita calcdrea)
.L”t1tas ' Minerales arcillosos (micas, clorita) Fisilidad, estratificacion
: cementante (Calcilutita) '
Marga Minerales arcillosos, calcita {cementante) Estratificacidén delgada y laminar
= 1Caliza Minerales carbonatados (Ca Co3) en ocasiones Estratificada y masiva
ig j arcillas, limos, silicatos, fdsiles '
[
P :
e 1§ Tufa travertino| Minerales carbonatados - Porosa
(88 ) .
Dolomia - CaMg (C03)7 Dolomita Estratificada, masas irregulares, filones
|Yeso Cas04 - 2H20 capas, lentes
2
= Coquina Fragmentos de fésiles (conchas}),cementante Arrecifes
= ' Ca €03 y fragmentos (1imo) capas, nédulos, bandas, masivas
w - JCreta
w|
é « [Carbédn C, H, 0, H, 5 Estratos, bandas, ldminas y lentes
B =) o A
Lol | he : . 3 - -
< & tFosforita Ca  (P0,),(F,0N) apatita Estratificada, msiva y oolitica

l9
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Tabla

3.5a

CLASIFICACION DEL TIPO DE ROCA

METAMORFICA IGNEAS GRUPOQ GENETICO
FOL IADAS MASIVAS Estructura comin
Cuarzo, feldes- tinerales de color claro; |Minerales |Minerales 0s
patos, minerales cuarzo, feldespato, mica claros y curos t
aciculares oscu 0SCUros Composicidn
ros ' _
Rocas — : Acidas Intermedias |Basicas Ultrabasicas
PEGMATITAS PIROXENITA | 0 vano muy |
Gneis (orto-pa- ' Y . grueso - 60 -
ra-,capas alter |
nadas de minera GRANITO DIORITA GABRO PERIDOTITA | gnano grueso > |
les granulares . B T Eg
A . !
y escanosos) ) SERPENTINITA =
MICROGRANITO - |MICRODIORITA |DIABASA , L&
(DOLERITA) grano medio i2§
0
ESQUISTO - CU ‘%ﬂ
| T
; HORS L
i -y
=
0.06 « |
FILITA ANFIBOLITA grano fino o
RIOLITA ANDESITA BASALTO 0.002 -
: - |grano muy
PIZARRA \
HILOMITA fine
OBSIDIANA Y TAQUILITA VIDRIO
VIDRIOS VOLCANICOS AMORFQ

boletin de 1a I A £ G, No. 19, Julio, 1979,
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12

-Clasificacidnrespecto ala"resistencia a Ta codmpresién simple" -

de la roca intacta.

Las medidas de la resistencia a la compresifn simple o resistencia
a la compresifn uniaxial se efectdan en especimenes de geometria -
reguliar y principalmente caracterizan la resistencia de la roca in
tacta; es calculada con el cociente formado por la carga mdxima -
transmitida al espécimen durante la prueba, entre el drea de la
seccién transversal original. Es muy importante considerar la --

orientacifn de los ejes de carga respecto a la anisotropia del es
pécimen.

Stapledon, en base a una prbpuesta australiana estandar sobre la
clasificaci6n de la resistencia a la compresidn simple de la roca,
coincide con la clasificacidn de Coates en el nivel de “resistente"
e incluyen una clase de "resistencia media" 1a cual corresponde -

aproximadamente al rango de resistencia de los-concretos. Ver Ta
bla 3.7.

Tabla 3.7 RESISTENCIA A LA COMPRESION SIMPLE

Término ' Simbolo Rango .:de Res;stenc1a
' Kg/cm
muy débil | o v < 70
débil. o 70 - 200
media ‘ ' ms 200 - 700
resistente o 3 700 - 1400
muy resistente | vs ' > 1400

Para rocas que presentan una anisotropia plana; el eje longitudi -.

nal de la muestra es perpendicular a los planos naturales de debi-
1idad {(foliacidn, etc.). Stapledon
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Clasificacién de"la roca intacta segin su "durabilijdad"

La durabilidad es fundamentalmente importante en las aplicaciones
de la mecdnica de roca. Los cambios de las propiedades de la ro-
ca son producto de 1os procesos fisicos y qufmicos, los cuales su
ceden rapidamente al ser expuesta la roca en la shperficie,actuaﬂ
do generaimente imperceptiblemente, siendo Ta parte externa inme-
diata de la roca la que se degrada en jor lo menos una decena e
anos. Puesto que los procesos de destruccidn de la naturaleza -
son muy variados, no es posible reproduc¢cir una prueba gue cuente-
con mds de una de las varias situaciones raturales , por tanto,se
utiliza un fndice de a1teraci§n para dar una valoracifén relativa-
de la durabilidad de la roca. ‘

Lta prueba para determinar la durabilidad fue propuesta por Fran -
klin y Chendra. (1972, consiste en rotar a 20 rpm durante 10
minutos, 50 gr. de roca en bafio de agda y dentro de un cilindro -
de 140 mm de didmetro y 100 mm de longitud, formado por una ma -
11a de 2 mm de abertura. El porciento retenido dentro del tambor
después de la rotacién y sobre la base de peso seco es interpreta
do como la "durabilidad". La prueba de Los Angeles para determi -
nar la resistencia a 1a abrasién de los:agregados es muy semejan-
te a 1o expuesto por Franklin y Chendra., Por otra parte, Gamble

(1971), considerd un segundo ciclo también de 10 minutos;y en Ta
Tabla 3.6 se presenta su clasificacidn sobre las bases expuestas-

arriba.
Tabla 3.6
DESCRIPCION DEL | % RETENIDQ DESPUES DE UN | % RETENIDO DESPUES DEL SE
. H | o
GRUPO CTICLO DE 10 MINUTOS GUNDO CICLDO DE 10 MINUTOS
muy alta > 99 | > 98
alta 98 - 99 - » ‘95 - 98
moderadamente alta 95 - 98 . 85 - 95
media - B85 - 95 : 60_— 85
baja | - 60 - 85 30 - 60
muy baja | < 60 < 30

Gamble (1971}



Tabla 3.8 CLASIFICACION DE ROCAS PARA MECAKICA DE ROCAS

1. Resistencia a 1a compre51on un1ax1a1 de la roca-

a. De011 ' (menos de 68.95 MN/m )
b. Resistente (68.95 - 137.9 MN/m )
¢. Muy resistente (mds de 137.9 MN/mz)

2. Deformacidon de 1a roca antes de la falla

a. Eldstica

b. Viscosa (si una fuerza de 50% de la resistencia a la compre
sidn uniaxial de proporcidn de esfuerzo es mds grande que -
dos microesfuerzos por hora)

3. Caracteristicas de falla en el espécimen de roca
a. Frdgil

b. Ddctil (si més del 25% del esfuerzo total es permanente an-
tes de la falla) ' '

4. Homogeneidad burda -
a. Masiva

b. En capas (incluye generalmente rocas sedimentarias y esqui-
tosas) '

5. Discontinuidad de la roca en la formacién
a. Masiva (espaciamiento de juntas mayor de dos metros)
"b. Blogues (espaciamiénto de juntas de un metro a dos metros)

c. Fragmentada (en fragmentos que pasan a través de la malla
de 75 mm) .

Coates (1964)




Clasificacién—de—Coates

Coates (1964}, revisé los usos-que se hacen de la mecdnica de rocas
en 10s trabajos de ingenieria y enlisté cinco propiedades que con-
sideré como las mds 1mportan£es. Sobre estas bases propuso un sis
tema de clasificacidn en el cual reconoce que la "sustancia' de roca
(roca intacta) tiene ciertas propiedades que pueden ser identifica
das; sin embargo,.también la condicién de la sustancia de roca " in
situ" es de gran importancia. Las tres caracteristicas que inter-
vienen con tas pfopiedades-de la roca intacta se-enlistan como si
gue: ,

- la resistencia a la compresién simple. Es la caracteristica que
inmediatamente indica si la 'sustancia de roca es 1o suficiente-
mente débil, con respecto a la aplicacidn )

- Ja pre-falla es 1a'1nformac16n caracteristica de ia sUstaﬁcia'—
de roca que indica la deformacidn lenta en niveles de esfuerzos
menores a 10s requeridos para producir la falla

. la caracteristica de la falla, por ejemplo; frdgil 6 dictil de
berd influenciar en el factor de seguridad utilizando para e} -
disefio, como en las precautiones que se tomen durante la cons -

truccidn.

El sistema de clasificaci6n propuesto por Coates, estd basado en -
las propiedades la roca intacta (puntos 1 a 3) y las discontinuida

des geoldgicas "in situ" (puntos 4 y 5) y se presenta en la Tabla-

3.8. Los valores de resistencia de la tabla siguiente son el resul
tado de la conversidn de cantidades cerradas del Sistema Inglés de
Unidades; de marera que los valores expuestos en esa tatla pocrén
expresarse con nimeros enteros; incluso a la decena prékima.



Las rocas estdn clasificadas por tener un médulo relativo alto -

(H), medio (M), o bajo (L). Tal como se presenta en la Tabla -
3.10 '
Tabla 3.10 o MODULO RELATIVO
Clase Descripcion M6dulo Relativo
H alto > 500
M - medio - 200-500
L - bajo R < 200

Modulo Relative =-—5—,donde £ = mbdulo tangenfe al 0% de la resis
tencia de la roca. '

Franklin et al (fndice combinado de la calidad de 1a roca inﬁacta)

Franklin, Broch y Wilson,combinaron dos fndices; la resistencia a
1a compresién simple y. el espaciamiento de las discontinuidades y,
obtuvieron un fndice de calidad de roca combinado. Consiste en un
cuadro (Figura 3.1} en el cual, aparecen en la parte superior siete
clases de roca en rangos de resistencia de "muy dépil" a "extrema-
damente resistente". En las partes laterales se observa de un 1la
do la freucencia de fracturas o juntas en seis clases que van de -
Mmuy abajo" a "extremadamente alta, y en el otro lado estd 1a fre-
cuencia de espaciamiento de estratificacidén y laminacidn,los cua -
les se dividen también en seis clases de magnitud. Sobre la base-
del cuadro se localiza un fndice de "anisotropia de resistencia",
Is, definido como l1a relacibén entre el valor mdximo y minimo del -
indice de carga puntual, medido en direcciones diferentes del ‘ma
terial. 1Is = P/D2 donde P= a la fuerza requerida para quebrar el
-especimen y D = a la distancia entre los puntos de contacto (djémg
S tro)
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Clasificacion de Deere gy MiTler

También se basa en la resistencia a la compresién no confinada, -
consta de varias clases; de la A a la E, siguiendo una progresién-
geométrica. La 1inea escogida entre las clases A y B es de 2250 -
kg/cmZ la cual es cercana al 17mite superior de resistencia de las
rocas. Ver Tabla 3.9. ’

Tabla 3.9  CLASIFICACION INGENIERIL DE LA ROCA INTACTA SOBRE LAS BASES DE SU

RESISTENCIA
]
Clase Descripcién | Resistencia a la- Ejemplo
' ‘ Compresién Simple ‘ f
kg/cml - _
A muy alta > 2250 |Tgneas densas y metam6rfi-

cas no direccionales {densas)

La mayoria de las rocas figneas,
las metamdrficas ads resisten-

B calta . 1125 - 2250 _
: tes, la mayoria de las sedimen
tarias densas o macizas,los se
dimientos mds densos,
_ . metamdérficas mds débiles y
¢ media 560 - %125' las sedimentarias porosas
0 baja : 280 - 580 Rocas porosas, friables y
' ‘ meteorizadas
E muy baja < 280 Rocas porosas, friables ¥y

meteorizadas

Deer y Miller (1966)

Un segundo criterio de clasificaci6n de Deere y Miller es el Moédu
lo relativo, definido como la relacidn: '

£ Mddulo de Elasticidad

‘Resistencia a la Compresidn Uniaxial.
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fspaciamiento de fracturas

Para la aplicacidn general, el indice puede obtenerse con el zonea
miento del cuadro siguiente:

Fig. 3.1.

Resistencia a la compresidén uniaxial (MN/mz)
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DETERMINACION EN CAMPO DE LAS PROPIEDADES MECANICAS DEL MACIZO ROCOSO

ING. JORGE ARMANDO RABAGO M.
OBJETIVQ

E1 objetivo de este Tema del CURSO MECANICA DE ROCAS es el de des-
cribir los ensayes que se realizan "in situ” para evaluar la Resisten-
cia, Deformabilidad, Permeabilidad y Estado de Esfuerzos Tecténicos
del macizo rocoso, estableciendo las ventajas y desventajas de cada
método y las diferencias que existen entre los resultados obtenidos

con estas pruebas y 10s obtenidos en laboratorio. '

INTRODUCCION

La determinacién de las propiedades mecdnicas del macizo rocoso permi-
te al ingeniero predecir el comportamiento futuro de una masa rocosa
sometida a fuerzas impuestas por Tas obras ingenieriles. Los valores
de resistencia, deformabilidad, permeabilidad y magnitud de esfuerzos
tecténicos obten1dos mediante pruebas de laboratorio y de campo, sir-
ven para alimentar 1os modelos tefricos o numéricos utilizados para
predecir el comportamiento. Es evidente que la validez de los resul-
tados obtenidos con l1os modelos tefricos o numéricos estd en funcifn
de Ta buena determinacidn que se haga de estas propiedades.

Las pruebas realizadas en campo tienen la particularidad de abarcar
un mayor volumen de roca que el ensayado en laboratorio, 1o que las
hace mds representativas ya que involucran a un mayor nimero de dis-
continuidades y se hace mds evidente 1a heterogeneidad y anisotropfa
del medio. Por otro lado la roca ensayada en campo sufre menos alte-
raciones que las originadas por el muestreo para recuperacxén de
muestras que serdn ensayadas en laboratorio.

Una de las mds importantes restricciones que imponen los ensayes en
campo es su elevado costo respecto al costo de los ensayes de labora-
torio. Sin embargo en obras grandes donde el costo de una falla pue-
de ser muy alto (tanto en pérdidas econdmicas como humanas) justifica
plenamente el estudio de las prop1edades mecinicas del macizo rocoso
en campo.

E1 conocimiento de las limitaciones que el método de prueba impone y de
la representatividad del sitio elegido para hacer la prueba en relacidn
con el resto de la masa rocosa, asi como el conocimiento de las hipé-
tesis de la herramienta tefrica y numérica de que disponemos (la cual
considera, en la mayoria de los casos, al medio rocoso como un medio
homogéneo, isétropo y de comportamiento eldstico} y Ta experiencia y
buen juicio del ingeniero geotecnista deberdn conjuntarse para inter-
pretar adecuadamente los resultados obtenidos de las pruebas y poderlos
aplicar racionalmente al disefio ingenieril.
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DETERMINACION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE

Los problemas de inestabilidad de taludes rocosos, fallas de cimenta-
ciones y, en algunos casos, de movimientos de roca hacia una excava-
¢ién subterrdnea, se deben en gran medida a una instficiente resisten-
cia al esfuerzo cortante de las discontinuidades existentes en la ma-
sa rocosa 0 de la matriz rocosa (roca intacta). Al hacer una excava-
cién o cimentar una estructura se imponen nuevas solicitaciones a la
masa rocosa y se desarrollan fuerzas normales y tangenciales en zonas
potenciales de falla del macizo rocoso. Una vez identificados los po-
sibles mecanismos de falla y la(s) discontinuidad(es) critica(s) por
donde puede ocurrir el deslizamiento o falla, debe evaluarse si las
fuerzas tangenciales {motoras) inducidas son mayores que las fuerzas
resistentes de 1a roca (fuerzas normales, cohesivas y friccionantes).
Si esto ocurre,entonces Ta masa rocosa comenzard a deslizar. Es pre-
ciso entonces determinar adecuadamente 1a magnitud de las fuerzas re-
sistentes, es decir, la resistencia al corte de las discontinuidades
geolfigicas y de la roca intacta para diferentes magnitudes de esfuer-
zo normal actuante en el plano o zona potencial de falla, de tal for-
ma que éstas cubran el intervalo de presiones gue se espera actle so-
bre la discontinuidad. Conocida la resistencia al corte serd posible
entonces evaluar si hay condiciones para que la roca falle y desli-
ce y se podrdn tomar las acciones correctivas o preventivas que sean
pertinentes en cada caso particular.

Identificada la zona o plano potencial de falla debe hacerse un deta-
1lado levantamiento de las caracteristicas de la discontinuidad criti-
ca ya que el espaciamiento entre fracturas, grado de alteracidn, tipo
y espesor de relleno, rugosidad en diferentes sentidos, la presencia
de agua, el tamafio y dngulo de las irregularidades, las zonas de con-
tacto roca-roca, tienen una notable influencia en la resistencia al
corte. :

Los ensayes de resistencia al corte varian de acuerdo a la forma de
aplicar Ta carga lateral al planc de corte y pueden ser de cuatro
tipos:

a. Ensaye aplicando la carga lateral paralela al plano potencial
de falla

b. Ensaye aplicando la carga lateral inclinada respecto al plano
de falla

c. Ensaye aplicando carga radial con cuchillas
d. Ensaye de torsidn

Las figuras 1 a 4 muestran un esquema de cada uno de los ensayes men-
cionados. Estos ensayes pueden ejecutarse en el interior de un soca-

2
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vén de exploracién, o bien en superficie. Cuando se hace en superfi-
cie (fig 1) se requiere utilizar marcos de vigas de acero, plataformas
de carga y barras ancladas en roca para poder proporcionar apoyo a los
gatos hidrédulicos que aplican las cargas a las probetas y les permiten
transferir sus reacciones. En las pruebas realizadas en socavones la
%;ansgﬁrenc1a de las reacc1ones se hace hacia las paredes y clave

19

E1 ensaye de corte consiste en labrar un bloque superior de roca de
aproximadamente 0.7 x 0.7 m de seccifn transversal y 0.35 m de altura
(fig 2) sobre la superficie potencial de falla y colocar sobre &1 los
gatos hidrdulicos que proporcionaron la carga normal y tangencial. Si
el plano potencial de falla es una discontinuidad con relleno arcillo-
so, se inserta en el relleno una aguja porosa que a su vez se conecta
con un transductor de presidn para medir las presiones de poro debidas
al agua contenida en el relleno. E1 bloque superior se instrumenta
para medir los desplazamientos longitudinales, transversales y la di-
latancia o movimientos ascendentes. En una primera etapa del ensaye
se aplica carga normal al blogue superior para restituir la carga que
tenia originalmente antes de que se decomprimiera por el labrado. Pos-
teriormente se mantiene una carga constante, normal a1 plano potencial
de falla y simultdneamente se aplica la carga tangencial en incremen-
tos hasta llegar a la falla. La velocidad de aplicarifn de la carga
tangencial debe ser tal que las presiones de poro generadas durante

el proceso de falla sean reducidas. Cuando.la carga tangencial se
aplica inclinada (aprox. 30° con 1a horizontal) el centro de carga del
gato debe pasar por el centro del drea del plano potencial de falla
para evitar inducir momentos; por otro lado, conforme la carga tangen-
cial aumenta se adiciona una carga normal de tal manera que resulta ne-
cesario ir disminuyendo durante la ejecucifén de la prueba la carga
aplicada con el gato superior, de tal forma de poder mantener la carga
normal constante en el plano de falla.

Durante la prueba se construyen graficas esfuerzo cortante (t)-despla-
zamiento longitudinal (&) como la que se observa en la figura 5. De
las curvas obtenidas se obtienen un valor mdximo de resistencia al cor-
te {tmix) el cual ocurre para desplazamientos pequefios y un valor resi-
dual de la resistencia al corte (Speg) que se. presenta después de que
ocurre un desplazamiento grande del bloque superior sobre el inferior.
En términos generales el valor mdximo del esfuerzo cortante normaimen-
te se debe a Ta ruptura por corte del material rocoso de las caras de
la discontinuidad o del relleno y el valor residual a la resistencia
por friccidn que se desarrolla en conjunto entre el material afallado
y las caras de la discontinuidad. :

A partir de los valores de tmix Y Sres obtenidos para cada esfuerzo
normal aplicado, se construyen graficas esfuerzo normal (o) - esfuerzo
cortante (1) (fig g) de las que se obtienen las curvas que representan
la ley de resistencia al esfuerzo cortante que en caso de ser rectas
estard dada por la ecuacién general:

3



cohesibén del material
fallado

"&ngulo de friccibn in-
terna del material afa-
11ado_

T=¢+ o tan ¢ donde ¢

<
1]

gue en términos de esfuerzos efectivos serd:

T=c+otand=¢+ (o-p) tan ¢

donde u = presién de poro actuante
en el plano de falla

En la tabla 1 se muestran valores de c y ¢ obtenidos para distintas ro-
cas. Generalmente se recomienda ejecutar tres pruebas de corte como-
minimo para poder trazar la ley de resistencia al corte.

E1 dngulo i de las irreqgularidades existentes en el plano potencial de
falla el cual se mide respecto a la superficie media de 1a discontinui-
dad (fig 7) también influencia notablemente Ta resistencia al corte co-
mo puede observarse en l1a figura 7. Para cargas normales bajas (1inea
OA) 1a ley de resistencia queda expresada por:

= o tan (¢ + i)

donde ¢,. é&ngulo de friccidn resi-
dual

En disefio tenemos que predecir la situacién mds desfavorable posible y
la situaci6n mds probable. La mds desfavorable estard basada en la re-
sistencia residual (T = o tan ¢.). La condicién mds probable se debe-
ria disefiar con la resistencia mdxima pero existen una serie de facto-
res que pueden afectarla (desplazamientos previos, falla progresiva,
grado de alteracifn, procedimiento inadecuado de prueba, espaciamiento
de discontinuidad, relleno, dngulo i, etc.). Finalmente, la eleccidn
de los parémetros'de resistencia para uso en disefio es sobre todo una
cuestién de juicio ingenieril basado en el conocimiento de los mecanis-
mos de falla que puedan ocurrir y en la exper1enc1a ¥y observacién de
casos reales y experimentales.
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DETERMINACION DE LA DEFORMABILIDAD DEL MACIZO ROCOSO

La aplicacidn de cargas impuestas por las obras ingenieriles a l1a ma-
sa rocosa provocan deformaciones en la misma. La magnitud de las de-
formaciones serd funcién del nivel de esfuerzos aplicado a la masa ro-
cosa, tiempo en que se apliquen estos esfuerzos, espaciamientos y fre-
cuencia de las discontinuidades, caracteristicas de las discontinui-
dades y de 1a roca intacta, grado de alteracién de la roca, anisotro-
pia y heterogeneidad de la masa rocosa, tamafio del drea cargada en re-
lacién al espaciamiento de las discontinuidades y magnitud y direccidn
de los esfuerzos residuales en la roca. Lla deformabilidad de la masa
rocosa se expresa mediante el M6dulo de Deformabilidad que es l1a rela-
cién del esfuerzo aplicado y su correspond1ente deforinacién unitaria
durante la aplicacion de una carga al macizo rocoso 1nc1uyendo su com-
portamiento eldstico e ineldstico.

La construccién de excavaciones y cimentaciones en roca requieren de-
finir la deformabilidad del macizo con el prop6sito de conocer su com-:
portamiento ante cargas y descargas y poder diseflar adecuadamente los
revestimientos, estructuras y método de construccidn a utilizar.

Las pruebas de campo por involucrar a un mayor volumen de roca y en
consecuencia a un mayor nimero de discontinuidades, permiten obtener
valores mis realistas de la deformabilidad de la masa rocosa que los
obtenidos mediante ensayes en laboratorio. Los equipos utilizados pa-
ra las pruebas de campo tienden a afectar volimenes de roca cada vez
mayores y a incrementar la magnitud de los esfuerzos aplicados. El
principio de los ensayes es simple y consiste en aplicar una carga a1
terreno (reproduciendo las condiciones a las que estard sometido) y
miden las deformaciones inducidas mediante aparatos colocados a d1fe-
rentes profundidades y distancias dentro del volumen de roca afectado
por la carga impuesta. Durante el ensaye se registran esfuerzos apli-
cados (o) y deformaciones (8) las cuales se dibujan en una grédfica
esfuerzo-deformacidn como la que se muestra en la figura 8. El médulo
de deformabilidad elegido puede ser secante, tangente o inicial depen-
diendo del conocimiento del nivel de esfuerzos al que estard sometida
la masa rocosa. En algunos casos (p.ej. en excavaciones) es necesario
conocer el médulo de deformabilidad a la descarga y en otros (p.ej. ci-
mentacién de maquinaria, ciclos de llenado y vaciado de agua en embal-
ses) se requiere conocer el comportamiento de la roca sometida a ci-
clos de carga y descarga con diferentes tiempos de permanencia para
observar la tendencia de la deformabilidad después de cierto nimeroc

de ciclos y su comportamiento viscoso.

Las pruebas de deformabilidad pueden ser estdticas o dindmicas segin
el tiempo que dura la aplicacidn de carga y/o descarga y pueden hacer-
se en superficie o a profundidad. E1 siquiente esquema muestra los
ensayes que se han realizado para evaluar la deformabilidad de 1a ma-
sa rocosa "in situ".

5



i placa rigida
- prueba de placa placa flexible
o gato plano delgado {LNEC)
Superficiales tineles presurizados
Procedimiento gato radial en tdneles
Estdtico B
Profundos aparatos en sondeos
-
Procedimiento . .
Din&mi co Prospeccibn geosfsmica

En general l1a magnitud del Mddulo de Deformabilidad Din&mico es mayor
que la obtenida con métodos estdticos de campg. Esto se debe funda-

mentalmente a que las deformaciones inducidas por la onda que viaja a
través del medio son muy pequefias y se encuentran generalmente dentro
del intervalo de comportamiento eldstico del medio. En cambio las car-
gas estdticas* inducen deformaciones altas que rebasan el intervalo de
comportamiento eldstico del medio deformable. )

En comparacién con los médulos dindmicos y estéticos obtenidos en en-
sayes de laboratorio se puede enunciar la siguiente tendencia.

E £

. din 1ab > E

est 1ab > Edin campo™ Fest: campo

Pruebas Dinamicas

Estas pruebas fueron mencionadas en el tema II y se realizan emitiendo
una fuente de ondas al terreno generada por un impulso, estas ondas
viajan a través del medio y regresan (por refraccidn de las mismas) a
superficie donde son captadas por ge6fonos. De esta forma es factible
conocer el tiempo y la velocidad de 1legada de 1a onda al gedfono el
cual capta ondas longitudinales y/o transversales. Los volimenes de
roca involucrados por este tipo de prueba son grandes y dado que 1la
onda se transmite en rocas de Titologfa y grados de alteracién dife-
rentes, asi como por diversas discontinuidades,el valor del médulo es
un valor promedio muy general y se obtiene mediante las expresiones:

*su tiempo de permanencia



_ Edin campo = 1 - v donde:
d Vi = velocidad longi-
tudinal de onda
. - 2 o = densidad de masa
Egin campo = 2Vt P (14 V) del medio ‘
Ud = médulo de poisson
dindmico

= velocidad trans-
. versal de onda

E1 médulo de poisson puede obtenerse mediante l1a ecuacibn:
- i (VL/Vt)z.' 1
(v /vl -1

d

-Estas ecuaciones suponen un medio homogéneo, isétropo y de comporta-
miento eldstico. - e

Pruebas Estdticas

Pruebas de Placa

Existen 2 tipos de placa que pueden utilizarse para determinar la de-
- formabilidad del medio: la placa rigida.y la placa flexible. La pri-
mera es una placa de acero de aproximadamente 30 cm de didmetro a la
cual se aplica carga muerta o con gatos hidrdulicos para inducir de-
formaciones al terreno. Esta placa solo permite medir las deforma-
ciones que se generan en la superficie de apoyo y también en la su-
perficie del terreno lateralmenté a la placa. Las figuras 9, 10, 11y13
muestran las diferentes formas de ejecutar un ensaye de este tipo.
Para una placa infinitamente rigida y considerando al medio rocoso
homogéneo, is6tropo y eldstico. La ecuacifn siguiente nos permite cal-
cular el M6dulo de Deformabilidad estdtico:

2
E = Pa (1 -v?) sen”! (%) para r >a z

Twa =0
E=P (1 -v?) parar>a z =0
Zmza



donde: P = presién aplicada a Ta roca
a = radio de la placa
w = desplazamiento
v = mbdulo de poisson
r = punto en donde se mide el desplazamiento
z = profundidad del punto de medicién de desplazamiento

‘Lo reducido del drea de la placa rfgida permite aplicar mayores pre-
siones al terreno, sin embargo, el bulbo de infiuencia de los esfuer-
zos en el terreno es muy reducido por lo que se afecta un volumen pe-
- quefio.

" Por el contrario 1a placa flexible aungue permite aplicar menores pre-
siones afecta a un mayor volumen de roca y ademds esta placa es anular
y permite medir deformaciones a profundidad en el centro de la placa
lo que nos da oportunidad de conocer los desplazamientos mdximos ge-
nerados por la carga aplicada en 1a zona de influencia de los esfuer-
zos. Normalmente se colocan deformimetros en el centro de la placa a
una profundidad entre 0 y 3 veces el didmetro de la placa. E1 médulo
de deformabilidad se conoce mediante la ecuaC16n siguiente obtenida de
la teorfa de elasticidad: . :

.E = P {[(1+\))22] [(a12+ 22)'5- (a22+zz)'i]
H.u)z (322 - alz)
+[2 (1-v)] [ay2+ 2} - (a2+ 22D

donde: ay = radio menor de la placa
a, = radio mayor de la placa
, = desplazamiento al centro de 1a plara
v = médulo de poisson

profundidad del punto de medicién del desplazamiento

Las fig 14, 15 y16 muestran 1os equipos utilizados para realizar estos
‘ensayes y 1a tabla 2 jlustra los datos completos de los ensayes rea-
lizados con los equipos correspondientes. Las presiones miximas que -
se aplican en estas pruebas de placa son hasta de 200 kg/cm?2,

La seleccidn de uno u otro tipo de placa dependen del espaciamiento en-
tre discontinuidades, del espesor de la capa de alteracidén de la roca
y de la heterogeneidad del medio.
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E1 sitio donde se realizan los ensayes debe estar poco alterado por lo
que se recomienda que la medicidn de desplazamientos superficiales se
haga Tejos de la placa de carga o a profundidad abajo de la zona de-
comprimida. Para apegarse a la hip6tesis que impone la teorfa elés-
tica de semiinfinito es necesario que el didmetro del! socavén donde

se realice la prueba sea por lo menos cuatro veces el didmetro de la
placa de carga. .

En Ta figura 17 se muestra una curva-esfuerzo-deformacién obtenida de
una prueba de placa flexible en roca caliza. Puede observarse que el
comportamiento no es eldstico y se definen dos m§dulos y un coefi-
ciente. La relacidn E/Il vale uno en masas rocosas exentas de discon-
tinuidades. ET1 parametro Cp crece cuando la plasticidad del relieno
de fracturas o fallas ¢ la densidad de fracturamiento aumenta.

Gato Plano Delgado (LNEC)

Este método consiste en introducir un gato plano en una ranura de
aproximadamente 1.2 m de profundidad, 1 m de.ancho y 7 mm de. espesor.
Las paredes del gato quedan en contacto con las de la ranura y el

gato posee 4 deformSmetros eléctricos en el cuerpo del mismo que permi-
ten medir la deformacién de 1a roca al ocurrir cambios volumétricos

en el mismo. La presifn se aplica hidrdulicamente. Es factible pro-
bar 4reas mayores si se utilizan mds gatos colocados lateraimente. Se
han 1legado a probar dreas hasta de 4 m? y se han aplicado presiones
hasta de 100 kg/cm?,

La fig 18 muestra la mdquina perforadora utilizada para ranurar la ro-
ca y los gatos planos. E1 m6dulo de deformaci6n se obtiene de la ex-
presién:

E = c'% donde: p = presi6n aplicada
= desplazamiento de la
pared en un punto de
medicifn
c = constante que depende

del punto donde se mi-
di§ p, tamafio del gato
¥y su relacién con el ta-
mafio de la ranura y su
cerzanfa a la superfi-
cie -

Las restricciones a la deformacién que imponen los bordes de la ranu-
ra y la cercania a la superficie son limitantes importantes al método
ya que los mddulos obtenidos son casi siempre bajos. Los mdédulos ob-
tenidos a partir de los desplazamientos registrados por los deformd-

9 .
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metros mas lejanos a 1a superficie dan una mayor aproximacién al ver-
dadero médulo. Se ha recomendado que la ranura tenga un didmetro de
2 a 3 veces el didmetro del gato para ev1tar esos problemas de fron-
tera.

-Tineles Presurizados

-

Este método requiere de aislar una cdmara en un tinel, colocando ta-
pones en el tdnel. Si 1a roca del tidnel en la zona de la cdmara es
muy permeable requerird de un aislamiento en las paredes tal como un
recubrimiento de concreto o membranas impermeables flexibles. . La ca-
mara se instrumenta colocando deformfmetros eléctricos (tipo cuerda
vibrante)} para medir las divergencias o cambios diametrales y también
se colocan extensdmetros radiales en la roca a diferentes profundida-
des. La cdmara se 1lena de agua y se aplica presion hidrdulica re-
gistrando simu]t&neamente las deformaciones inducidas.

La figura 19 muestra el esquema del equipo utilizado para proporc1onar
carga y el arreglo de los deformimetros diametrales.

Para obtener el médulo de deformabilidad en un tdnel revestido de con-
creto simple, de didmetro interior, d y espesor de revestimiento, e;
se emplea 1a relacién siguiente:

E. = bd 2 E. donde: P= presién interior
add ‘ Ad= deformacién diametral

E = Mddulo de Deformabilidad
de 1a roca

'E = M6dulo de Elasticidad
del concreto

d= didmetro del tdnel

Si no hay revestimiento se utiliza la relacibn:

= (1 + v) pd donde: v= relaci6n de poisson
Ad : :

La longitud de 1a cdmara debe ser mayor a 5d para minimizar los erro-
res provocados por las restricciones que imponen los tapones. Se han
ensayado tlneles desde 1.5 m de didmetro hasta 4.9 m y la maxima pre-
sion aplicada ha sido de 25 kg/em?. En México fue ensayado el tdnel
de la presa Mazatepec, Pue., de 4 m de didmetro, 500 m de longitud
revestido y aplicando 6.8 kg/cm?. La figura muestra la grafica tiempo
deformacifn-presidn obtenida en una de las estaciones instrumentadas.

10
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La ventaja de este tipo de ensayes es que pueden medirse deformacio-
nes en varias direcciones poniendo en evidencia la anisotropfa del.
macizo rocoso y el volumen de roca involucrado es muy grande. La
desventaja es que el método es muy costoso. En la figura 20 se mues-
tran valores (curva envolvente) de las deformaciones circunferencia-
les obtenidas con este método.

Gato radial en tiineles

Con este método, al igual que el descrito arriba, es posible aplicar
carga en toda la periferia del tdnel, solo que en este caso la carga
se aplica utilizando varios gatos (almohadillas) met&licos de seccidn
rectangular apoyados en las paredes del tlnel y reaccionando contra
un marco rigido (de acero o de aluminio) anular como se muestra en
la figura 21. Las dimensiones del tidnel mostrado en la figura son de
2.7 m de didmetro y la longitud ensayada 2.4 m.’ La carga mixima apli-
cada fue de 70 kg/cm equivalente a aproximadamente 1.35 veces la
presidn que transmitiria el prototipo. La instrumentacidn se hizo
colocando en cada uno de los 8 barrenos radiales de 6 m de profundi-
dad ubicados.al centro de 1a zona de prueba, 7 extensémetros eléctri-
cos LVDT capaces de medir el cierre de grietas cercanas a la excava-
c¢i6n y generadas por la apertura de la misma y también el cierre de
fracturas preexistentes y las deformaciones eldsticas de la roca in-
tacta. Durante la prueba se estudié la deformabilidad de 1a roca a
diferentes niveles de carga y bajo cargas constantes mantenidas du-
rante tiempos hasta de 48 hrs para conocer el comportamiento viscoso
de Ta roca, las deformaciones residuales y las deformaciones a dife-
rentes distancias de las paredes del tdnel. La figura 22 muestra las
deformaciones obtenidas en diferentes direcciones circunferenciales
(ndgese la influencia de la anisotropia del medio en la deformabili-
dad).

Al igual que los ensayes en tineles presurizados estas pruebas invo-
Jucran un volumen de roca muy grande respecto al involucrado en cual-
guier otro ensaye de deformabilidad (la influencia de los esfuerzos
aplicados en el tdnel aqui mencionado 1legd hasta una distancia ra-
dial de 15 m) sin embargo el ensaye es laborioso y muy costoso y s6lo
factible de hacer en obras cuyo costo sea considerablemente alto.

Aparatds Eh'Sdndeos

Estos aparatos permiten evaluar la deformabilidad de 1a masa rocosa a
diferentes profundidades sin requerirse la excavacién de galerfas de

prueba. Los aparatos se introducen en un spndeo » pueden ser de dos

tipos: los Dilatémetros que se expanden al aplicarles una presién hi-
drostdtica interna y presionan a las paredes del barreno deforméndo-
las y los gatos curvos que cargan la pared del barreno con 2 zapatas
curvas diametralmente opuestas. La interpretacion de las pruebas efec-
tuadas con dilatdmetros es mis sencilla y confiable que la correspon-
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diente a gatos curvos.

La Tabla 3 presenta un resumen de las caracterfsticas de estos apara-
tos. ' '

La figura 23 muestra un equema de un dilatémetro Menard en donde se
muestran las 2 partes principales del mismo: la sonda mediante la
que se aplica la presidn a la pared del barreno (la sonda es presu-
rizada con gas a presidn hasta de 60 kg/cm?)} y el volimetro mediante
el cual se miden los cambios volumétricos que experimenta la sonda.
La fig 24 muestra la grafica presién-deformacién volumétrica del te-
rreno mediante 1a cual es posible calcular el médulo de deformabili-
dad.

En la fig 25 se muestra un esquema de la seccifn transversal de un
gato goodman (gato curvo) donde se ilustran las zapatas que aplican
la presi6n al barreno en el interior del aparato. Entre las zapatas
se encuentra un transductor de desplazamientos LVDT que mide Ta de-
formacién de las paredes del barreno. La presidn sobre las zapatas
se aplica hidrdulicamente con aceite. E1 médulo de deformabilidad
se determina mediante la expresién:

F=—50 “donde: AQ = presifn aplicada a las pa-
AUd/d redes de la perforacidn

AUy desplazamiento diametral
de las paredes

d = didmetro de la perfora-
c¢ién

k = constante funcifén del angu-
lo B y de la relacidn de
_poisson o

Con. los gatos curvos existe el riesgo de generar fracturas de tensidn
en las paredes donde las zapatas no estdn en contacto. Las grietas

" se desarrollan en sentido perpendicular al de aplicacién de la carga
con las zapatas y el valor del médulo disminuye. "

E1 uso de aparatos en sondeos tiene la ventaja de ser un método que
permite conocer el médulo de deformabilidad de la roca en varios pun-
tos de la masa rocosa y a diferentes profundidades lo que permite,
incluso, realizar estudios estadisticos.

La colocacidn y manejo de los aparatos durante los ensayes es relati-

vamente sencilla y rdpida. Sin embargo, su principal desventaja es
que afecta a un volumen muy pequefio de roca.

12
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DETERMINACION DE LA MAGNITUD Y DIRECCION DE LOS ESFUERZOS TECTONICOS
RESIDUALES ACTUANTES EN EL MACIZO ROCOSO

Generalidades

La continua actividad de la tierra hace que las masas continentales

se encuentren en movimiento permanente. Como una forma de conserva-
cién de energfa interna la corteza terrestre se consume en zonas de
subduccién de placas continentales y se abastece en las zonas o fran-
jas volcdnicas también en los limites o contactos de placas continen-
tales. Esta actividad tectSnica (tanto la de empuje entre placas co-
mo la volcdnica) genera fuerzas actuantes en la corteza terrestre que
da lugar a cambios estructurales y 1itol6gicos (casos de metamorfis-
mo) y provoca la ruptura de las formaciones preexistzntes. Los es-
fuerzos generados durante esta actividad son almacenados por la roca
y s6lo son liberados en una zona al retirar 1a roca que confina esta
roca lateralmente. La remocidn de esta roca confinante puede ser na-
tural (erosidn) o artificial (excavaciones superficiales o subterrd- -
neas). Al excavar la roca en obras ingenieriles ocurre en el macizo
una redistribucidn de esfuerzos y una tendencia de la roca a despla-
zarse hacia la zona excavada. Si estas deformaciones son restringidas
inmediatamente por algln elemento de- contencién o soporte, la roca em-
pujard con una fuerza sobre el soporte equivalente a la magnitud de la
fuerza tect6nica almacenada en la roca. La determinacifn de ‘la direc-
cién y magnitud de los esfuerzos tectfnicos almacenados por el macizo
rocoso nos permite-disefiar adecuadamente los elementos de soporte re-
queridos para la estabilizacién de excavaciones y ademds comprender
como ocurrid el proceso de fracturamiento local o regional y como es-
tos esfuerzos internos afectan la deformabilidad de 1a masa rocosa.

Los métodos de liberacién de esfuerzos utilizados para conocer la di-
reccidn y magnitud de los esfuerzos tecténicos en el macizo rocoso
son:

Procedimiento d1recc1on [ método de la roseta de.deformac1ones
superficial magnitud [ método del gato plano
.
[ direccién | método de Merril
aparatos en ‘
Procedimiento sondeos _ :
profundo ' magnitud | método de Hast
fracturamiento hidrdulico

- 13
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Los métodos del procedimiento superficial se 1levan a cabo en soca-
vones o galerias de prueba. La excavacidén de esta galerfa modifica.
la distribucién de esfuerzos en su contorno y por 1o tanto los es-
fuerzos determinados no son los tecténicos sino aguellos modificados
por la excavacién. E1 procedimiento profundo también tiene esta li-
mitante, sin embargo, el relajamiento es de menor magnitud.

En algunas regiones donde no ha ocurrido actividad tecténica los es-
fuerzos en el macizo rocoso Unicamente son debidos al peso propio de
la roca. En otras (la mayoria) estdn actuando conjuntamente tanto los
esfuerzos tectdnicos como los de peso propio. En este dltimo caso,

no es vdlido en estricto rigor, que se calculen esfuerzos verticales
por peso propio mediante el peso de la columna de roca actuante en un
punto debido a que la presencia de los esfuerzos tecténicos en la ma-
sa hace que estos se modifiquen (algunas veces notablemente}. En zo-
nas afectadas tectdénicamente se han medido magnitudes de esfuerzos ho-
rizontales dos veces mayores a las del esfuerzo vertical.

Método de la roseta de deformaciones

E1 procedimiento de ensaye consiste en colocar pijas en la pared o
piso de una excavacifin, diametralmente opuestas y en 3 direcciones
radiales a 60° y se mide la distancia inicial entre pijas para cada
direccién. Posteriormente se abre una ranura circular de mayor dié-
metro que la distancia entre pijas y se registrar las deformaciones
inducidas al separarse las pijas debido a la relajacién de esfuerzos
del bloque que contiene las pijas. La figura 26 muestra con detalle
como se ejecuta la prueba. La direccibn de las deformaciones prin-
cipales se conoce construyendo un cfrculo de Mohr de deformaciones
como el mostrado en la figura 27. Es necesario hacer por 1o menos
tres de estas pruebas para conocer espacialmente la direccibn de la
deformacidn principal. A partir de las deformaciones principales es
posible calcular la magnitud de los esfuerzos principales suponiendo
un medio el&stico, isétropo, homogéneo y semiinfinito con las si-
guientes ecuaciones: '

o, = E - (e, + ve,)  donde: E = médulo de elasticidad
l-v v = relacifn de poisson
£, = deformacién principal
o, = E : (Ez + ve,) mayor ' o
1 -V _ €, = deformacidn principal

menor
o, = esfuerzo principal mayor
= esfuerzo principal menor

14
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E1 uso de estas ecuaciones requiere de la determinacién de los valores
de £ y v por 1o que no son utilizadas con frecuencia y en su lugar se

prefiere hacer la determinacién de la magnitud de los esfuerzos prin-

cipales mediante el método que se describe a continuacifn.

Método del gato plano

~E1 procedimiento de prueba consiste en colocar pijas en 1a pared o pi-
so de la excavacifén a ambos lados de una ranura en la cual posterior-
mente se insertard un gato plano (figura 28). Se mide la distancia en-
tre las pijas antes de perforar la ranura y una vez perforada la ranura
y relajados los esfuerzos se miden las deformaciones ocurridas por la
diferencia de distancia entre las pijas de referencia. Posteriormente
se introduce el gato.en la ranura y se aplica presifn al gato hasta que
todas las pijas vuelvan a su posicidn original y en ese momento se mide
la presién (presién de cancelacién} que ser§ equivalente a la magnitud
del esfuerzo actuante en esa direccifén. Para conocer la magnitud del
esfuerzo principal mayor actuante deberdn hacerse por lo menos tres en-
sayes a diferentes direcciones ya que este método solo proporciona el
valor del esfuerzo normal actuante en el plano de la ranura.

La figura 29 muestra los resultados de una prueba en el proyecto hidro-
eléctrico La Angostura, Chis. '

Aparatos en Sondeos

Método de relajacidn de esfuerzos en el .contorno de un sondeo mediante
el reqistro de deformaciones (Método de Merril).

Este método permite efectuar mediciones hasta a 6 m.de profundidad y
consiste en ejecutar una perforaci6n de @ 1 1/2" (fig 308) en la cual
se introduce un aparato que permite medir deformaciones en tres di-
recciones ubicadas en una misma seccifén transversal (fig 30b). Una vez
introducido el aparato en la perforacién de @ 1 1/2" se perfora con
broca -anular un barreno de @ 6" hasta una profundidad mayor a la que
se encuentra el fondo del aparato,de esta forma queda aliviado de es-
fuerzos un c¢ilindro de roca hueco y se miden las deformaciones en los
tres sentidos. Suponiendo que el eje del sondeo coincide con la direc-
c¢ién del esfuerzo principal menor o5, pueden determinarse las magnitu-
des y direcciones de los esfuerzos principales o, y o, que actlan en
un plano normal al eje del sondeo, mediante las ecuaciones:
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£, = i {(o1 + 02) +.[2(0y - 0;) (1 - v¥) cos 2¢] - vo;}

{{o1 + 02) + [2(01 - 02) (1 - v?) cos (¢ + )] - vos}

I
m |~

€ © % {{o1 + 02) + [2(01 - 02) {1 - v?) cos? (¢ + 2a}] - vos}

donde E = mbédulo de deformabilidad de la roca
v = relacién de poisson

¢ = &ngulo que forma el eje de medicién a - a* con la direccibn
del esfuerzo principal mayor

a = &ngulo formado por la direccién b - b' con la direccién
. a_'al.

Los valores de o1, 02 y ¢ determinados,se expresan en funcién de o;. Al
efectuar tres mediciones semejantes a lo largo de tres sondeos inclina-
dos entre si, es posible determinar 1a magnitud y direccifn de los tres
esfuerzos principales. Nuevamente 1a necesidad de determinar E y v 1i-
mita el alcance de este método. : ‘

Método de relajacién de esfuerzos en el contorno de un sondeo en el cual
se ha instalado un medidor de esfuerzos {Método de Hast).

En este método se sigue el mismo procedimiento que el utilizado en el
método anterior s6lo que el medidor de esfuerzos introducido en este ca-.
so es de gran rigidez en lugar del aparato medidor de desplazamientos
que es de muy baja rigidez. En un caso general en gque la rigidez del
medidor no se considera infinita los esfuerzos principales actuantes en
la roca'y en un plano normal al eje del sondeo pueden calcularse con la
ecuacién:

kix + 2) + Xq Xy - 2 - k(x - 2)
gy = . Sy + Sy
2k(x + 1) 2k{x + 1)
Xg = 2 = kix - 2) k(x +2) +.x,
gy = :S; + S2
2kix + 1) 2k{x + 1)

16



17

donde:

5, = 1{cg" + 0" + ¢™ + /r%[(dl' Gn)z + (U"- out)z + (U"'- 0:)2]}

S, = 3{g" + " + o™ - {i#[(ol- Gu)z + (o"-—o“')2 + (GHI- 0!)2]}
GO_ _ :
k = — X =3 -4y X. =3 -4y
Q 0 0
siendo: : G0 mbdulo de-rigidez del dispositivo de medicién
Vo relacién de poisson del dispositivo de medicién
c', o" y o"' esfuerzos normales medidos segiin tres direcciones dia-

metrales que forman dngulos de 63° entre si
G mddulo de rigidez de la roca
v relacion de poisson de 1a roca

En el caso en que Vo =V = 0.25 las expresiones anteriores se simpli-
fican a:

2k + 1 2k + 1
gy < 51 O =
3k 3k

S2

E1 factor correctivo Zﬁgi_l es poco sensible a Tas variaciones de 1a
relacién de rigideces k. Si k > 5 el factor correctivo tiende a 0.66
y por 1o tanto los esfuerzos registrados con un medidor muy rigido se
relacionan directamente con los esfuerzos internos de la roca, casi
independientemente del médulo de deformabilidad de la misma. Esta es
la gran ventaja de estos medidores que pueden estar constituidos por
celdas metdlicas con propiedades magnetostrictivas (Hast) o por inclu-
siones de vidrio con propiedades fotoeldsticas (Roberts). Este método
parece ser el que mds ventajas ofrece sobre 1os mencionados anterior-
mente.

Fracturamiento Hidraulico

Esta técnica originalmente utilizada por los petroleros para estimular
la produccidn de pozos, consiste en inyectar una suspensién de arena,
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aditivos y agua en un tramo previamente sellado del pozo e incrementar
Ta presifn hasta producir la apertura de las fracturas de Ta masa ro-
cosa en el contorno del pozo. La fractura creada es normal a la direc-
cion del esfuerzo principal menor actuante y la presifn necesaria para -
lograr 1a propagacidn de esta fractura es igual al esfuerzo principal
actuante.

Este burdo método ha permitido determinar a gran escala la direccién

y magnitud del esfuerzo principal menor actuante en algunos campos pe-
troliferos. Del mismo modo,es posible inducir fracturamiento hidrduli-
co mediante ensayes de permeabilidad tipo Lugeon en rocas:
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DETERMINACION DE LA PERMEABILIDAD DEL MACIZO ROCOSO

La permeabilidad de un macizo rocoso estd fundamentalmente regida por
sus discontinuidades debido a que la permeabilidad intrfnseca de la
roca intacta es muy reducida en la mayoria de los casos. En rocas no
fisuradas la permeabitidad estd en funci6n de su porosidad absoluta

y dependiendo de su grado de alteracién o alterabilidad la permea-
bilidad podrd ir creciendo con el tiempo conforme el fluido intemperi-
za y erosiona a la roca. En rocas fisuradas estd en funcibn del nime-
ro de familias de fracturas y del espaciamiento y direccién de las frac-
turas respecto al flujo, asi como de la abertura, rugosidad y tipo de
material que rellena a las fisuras. En rocas cdrsticas es funcifn del
nimero de conductos, de su didmetro, rugosidad y trayectoria. En to-
dos los casos la permeabilidad también dependerd de las caracterfsti-
cas del fluido (tipo, viscosidad, temperatura, etc.) que circula a
través del macizo rocoso.y de la presién ¢ carga hidrdulica actuand

en el fluido. :

La estimacifn de la permeabilidad en masas rocosas se hace aiin consi-
derando a la masa homogénea y flujo laminar a través de la misma, lo
que en la mayoria de los casos estd alejado de 1a realidad; sin em-
bargo, esta idealizacidn obedece a 1a dificultad de expresar matemd-
ticamente el complejo mecanismo de flujo en un medio discontinuo.

E1 conocimiento de la permeabilidad del medio nos permite estimar los
voldmenes de filtraciones esperados hacia excavaciones tanto super-
ficiales como subterrdneas, las posibles fugas de agua a través de

la cimentacién de una presa, volimenes de extraccién de petrfleo, po-
sibilidad de uso de cavidades para almacenamiento de fluidos o dese-
chos, captaciones de agua para diversos usos, niveles de abatimiento
de aguas fredticas, etc.

Las pruebas mis comunmente usadas para conocer la permeabilidad en ro-
ca son:

Arriba del Nivel Fredtico Pruebas en zanjas

Ensaye Lugeon

Ensaye Lefranc

Abajo del Nivel Fredtico Pruebas de Bombeo
Trazadores radioactivos

Micromolinete
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En este tema s6lo se verdn con mayor detalle los ensayes Lugeon y
Lefranc que son los de mayor uso.

Ensaye Lugeon

Este ensaye normalmente se realiza en medios saturados -{abajo del ni-
vel de aguas freaticas) pero es factible ejecutarlo en medios no sa-
turados o parcialmente saturados con la condicidn de que se sature
Tocalmente el medio y se pueda establecer el flujo. E1 ensaye se rea-
1iza haciendo primero una perforacifn en roca {de preferencia en di4-
metro NX) e introduciendo tuberfa en la perforacifn con un empague al
fondo que puede ser de copas de cuero (rocas sanas), mecdnico de hule
(rocas poco a medianamente fisuradas) o neumdtico (rocas muy fractu-
radas y/o blandas) el cual permitird aislar el tramo de prueba. Los
empaques pueden ser dobles si el ensaye se hace del fondo de 1a per-
foracidn hacia la superficie o sencillo si se procede de superficie

al fondo, la longitud del tramo de prueba es variable dependiendo de
las caracteristicas del terreno, sin embargo, longitudes de 3 a 5m
son usuales. Una vez fijo el obturador en el tramo de prueba, se in-
yecta agua al terreno y se mide el gasto de agua en litros por minuto
y por metro lineal de perforacifn hasta una presifn miaxima aplicada de
10 kg/em?. La unidad de medicién de la permeabilidad se denomina uni-
dad Lugeon y cada unidad Lugeon representa un consurio de un litro por
minuto y por metro bajo 10 kg/cm? de presién efectiva: La figura 31
muestra un diagrama donde se observa e] equipo utilizado y la forma

de calcular la presifn efectiva. En términos del coeficiente de per-
meabilidad, k utilizado para suelos homogéneos, isdtropos y para flujo
en régimen laminar, una unidad Lugeon equivale a k = 107"m/seg. Un
mismo valor de unidades Lugeon puede obtenerse debido a una fisura
grande o a un nimero grande de fisuras finas y las caracterfsticas de
estas fisuras s61o pueden conocerse si se varia la longitud del tramo
de prueba. ‘

Para conocer el comportamiento de las fracturas y sus caracteristicas -
es necesario variar las presiones de prueba. La secuencia que se sigue
es la de incrementos de presién 1, 2, 4, 6, 8'y 10 kg/cm?® y luego de-
crementos a 8, 6, 4, 2, 1 kg/cm® en cada incremento o decremento se
inyecta agua durante 10 min al terreno y se miden gastos y presiones
efectivas que se grafican obteniendo curvas como las mostradas en la
figura 32. La forma de las curvas es muy varjable y rara vez es li-
neal. Estas curvas no permiten detectar si un aumento sdbito del gas-
to a una determinada presidn se debe a un destaponamiento y arrastre
de material de reileno de una fisura o bien a ruptura de la roca al
rebasar las presiones el 1imite eldstico (fracturamiento hidrdulico),
por 1o que es necesario dibujar una grdafica doblemente logaritmica in-
troduciendo valores del gasto y de la presién elevada a la cuarta po-
tencia (fig 33). Un quiebre en la 1inea recta dibujada indica 1a rup-
tura de la roca. '
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Ensaye Lefranc

Este ensaye se realiza en rocas ubicadas abaJo del nivel fredtico muy
fracturadas o rocas cuyas particulas estdn débilmente cementadas y se
utiliza frecuentemente para medir la permeabilidad de depfsitos alu-
viales. Las presiones que se aplican con este método son bajas y nor-
malmente no mayores de 0.5 kg/cm®. _La prueba consiste en inyectar
agua en el terreno saturado convirtiendo al pozo en un Eermeémetro

de carga constante {si el terreno es permeable k > 10-" cm/seg)

bien en inyectar 0 extraer agua con carga variable si el terreno es
poco permeable. " En la fig 34 se muestra el dispositivo de ensaye de
la prueba Lefranc de carga constante,

Manteniendo la carga constante y conocido el gasto Q y la sobrecarga
AH, puede calcularse 1a permeabilidad k de] medio mediante 1a expre-
516n _

Q = ¢ k(4&H)
siendo k = 9
c(AH)

c es un coeficiente que depende de la geometria del drea de infiltra-
cidén. Si ésta es-cilindrica de longitud L y radio r, entonces:

_an

_.]ogL
2L r
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1 gatos de 100 ton
2 placas de asiento
3 colchén metalico

4 puntos de medicidn
5 marco de cortante
6 viga de apoyo

7 asiento de mortero

"8 templete para colocacidn

de medidores
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FIG 4. Ensaye de corte directo aplicando carga radialmente
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" Tsases 4.  ESFUERZO CORTANTE DE ROCAS PHOBADAS “IN-SITU’
Indice de Numero Cohesion Anjulo Coeficiens,
Roca cortina Tipo de prueba calidad de ‘ c ’ de i de
de la roca pruebas kg/em? f.riccién : Friccida
U SO SO __° | fane.
GRANITOS : : : | T g i
‘Roca : 7 44 3 2 | 0
ALTO RABAGAO P10 2 | ® I
_ : 15 : 1 0.8
{en construccién) Concre.o Roca 6 2-;7- 3_ 7 8 } 2 56 - 1_5-

PIZARRAS
BEMPOSTA

(terminada)

PIZARRAS
VALDECARNAS
{terminada)

PIZARRAS
MIRANDA
{terminada

. — e
PIZARRAS
ALCANTARA

tar serndina

'Roca normal a Ja esquns-- .
tocidad . 08al7? i 9 2 &9 ; 26

. Concreto-roca paralelo al o

|‘ la esquistocidad I 1.0al4d 5 2 60 1.7
|Conereto-roca paralelo a I

las ]L.ntas ! 13 3 : 2 63 19
Roca normal a Ia csquis-,_ 09a1.0 4 : 20 33 1.4
. tocidad 13220 3 7 64 2.0
Com..uo -roca paralc‘o a . __ oo

la csqunstocxdad 1.0 : 3 4 62 1.9
"‘Roca pdrale]o ala csqms S - ) .
‘ tocrda Poco alterada 4 4 59 : i.r
Roca normal a la esquis- ) - T . .

tocidad Poco altcrada 10 ‘ 6 ; 64 2.0
Cumruo roca paraleio a ’ ' '

la escuistocidad Poco altcrada & 4 62 1.9
Cmmr w-roca normal ;s _ _

cnguist oudad Poco alreradd L) 7 60 1.s
Roca normal a la t‘squ:ls _

tocidad V\ ariable 16 1 70 27

Concreto-roca paralela v
normikl a la esguistoci- B ) ' - o
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‘ A
Typical Assembly For Horizontal Test

Mortar Pad.

Bearing barrel, steel face, circular, 12" diameter.

Frame and attachments for dial gauges. 4 dial gauges

used per -measuring face.

Pressure measuring assembly, consisting of flat jack and
pressure gauge, sandwiched between two square steel plates,
Loading assembly, comprising flat jack, between two

circular steel plates + pump.

Packing plates octagonal, for adjustment of length of assembly
to' width of tunnel, thickness ranging from 1/2" to 2",

Thrust beam, 10" x 8" x 1/2" [ beam, sections of 1, 1-1/2,
2-1/2 and 4 ft. length. ’
Scaffolding frame assembled from 1-3/4't water pipe + scaffolding
clamps. It carries the whole assembly, except the reference
frames for dial gauges.

Rollers, pipe or round rod.

Dial gauges, divisions 0,0001".

All faces of beams, barrel and packing plates are machined.

FIG 13. Prueba de Placa rigida en paredes de un socavén
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FIG 14. Prueba de Placa Flexible
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FIG 15. Prueba de Placa Flexible
: en clave y piso socavén

FIG 16. Prueba de Placa.Flexible
diagonal en paredes so-
- - cavén

meae ZutensgTaner
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(1) Morrtar. _

(2) 0il filled metallic cushions.

(3) Pressure gauges.

(4) Timber packing.

'(5) H-section irons. .

(6) Hydraulic jack. Total load 300 tons.

(7) Extensometer for measuring central
deformations.

(8) TIron bearing plate.
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UlA FLAT JACK

MEASURING ANCHORS
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LEAD WIRES
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i FEATURES

DUAL-AXIAL JACKING TEST
(Hesvyweight Rams, Jaint.
maters, gad Tynne! Diemetar

Gage) _

UNIARIAL JACKING TEST (A)
{Alumingm Caiumny, Cirguler
Flot Jocks, Jeinimeters,

! and Tunnel Diameter Gage)

onfigutalon7ef loaded
‘rockgrea T

3i

UMIAXIAL JACKING TEST {B}
(Aluminwm Columns, Circulor
Flat Juchs, REX.7P, and
Tunnsl Diemster G.'c)

RADIAL JACKING TEST
(Ring Se1s, Rectanguiar Fler |
Jucks, REX.JP, Jointmerary, |
ond Tunnst Diamater Gagel
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A\ amch 90 1 18R
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|
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(4.57 mj l sach aide of test adlt
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TABLA 2.

Caracterfsticas de las pruebas de placa mostradas

en las figuras 9, 14 (A y B) y

Fresicn de‘
contecte. % < .
en kglem® i 19€ e B/
60 27 em /
i i
&0 —
A i
' = 39000 kg/fem®
— £ = 143 000 kg/em? //
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FIG 17. Curva Esfuerzo-deformacién obten1da en prueba de placa
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PUNTOS DE
REFERENCIA

“~

PRTSMA_CILFNDRICO

" PRUEBA DE ROSETA"
DIRECCION Y MAGNITUD DE ESFUERZOS INTERNOS
METODO OE LIBERACION DE ESFUERZOS

EJECUCION DE LA PRUEBA

- Pulido superficie de la roca.

2-Colocacion de puntos de referencia, fijandolas con epoxy.

3-Medicicn iniciol de lo seporacion entre los puntos de referencia, con medidor
mecdnico tipo Whittemore, de cardtula,-con precision de 0.00tmm.

4- Barrenacidn de lo ronuro de forma circulor de 30cm de diametro, IScm de
profundidad y 4cm de ancho. '

5-Proceso de deformacidn de lo roca inducido por rotura de lo continuidad
de o mismo ai efectuar la ronura (liberacion de esfuerzos que produce

. deformaciones en el prisme cilindrico de rocal.

6-Medicion de estos deformaciones en tres direcciones o 60°

7- Obtencion de lo direccion de deformaciones principales.

FIG 26. Prueba de Roseta de deformaciones
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MACIZO

PUNTOS DE REFERENCIA ‘ +,
/ {ANCLAS) L 5
OOkg/em! .nl -
(1] T
/ zam‘nﬂ@ @ | morTeno 43 4%
X

e il E S e i
'L.. e e
N .

42cm. J

TRANSMISOR
DE PRESION DISTRIBUCION DE ANCLAS

ib/pulg?

A :

l ?Aﬁggnoﬂ LAMINA NolB:i 2mm o=
AlLTa SION

| 9]_=

] BOMBA HIDRAULICA
]lo.oooww ? "SECCION GATO PLAND

ESQUEMA , PRUFEBA DE "GATO PLANG"
DETERMINACION DE ESFUERZOS INTERNOS EN ROCA
METODO DE LIBERACION DE ESFUERZOS

EJECUCION DE LA PRUEBA

I = Pylido Superfume de lo roca.

2-Colocacidn de‘puntos de referencio” (anclas) chndolos a e roca usando mortero con
aditivo estabilizador de volurnen

3-Medicidn inicia! de lo seporacion entre los puntos de referencia, con medidor mecdnico
tipo Whittemore, de cardtulg, con separacion minimg de 0.0005

4 Barrenacion de la ranura de 42x42x 4 cm.

S5-Proceso de deformocion de lo roca inducide por rotura de lg continuidod de lo misma
ol efectuar fa ranurg (liberocion de esfuerzos que produce deformaciones perpen -
dicuicres ol pieno de lo ranural.

€-Medicion de estas deformaciones, lomando lecturos inmedigtomente después de ramu-
ror (que son del orden del 90% de lo deformocicn total),y duronte un periodo de
tiempo emre |y3 dias despues de haber hecho la ranura.

T-Insercign del "gate plono” cuodrado en o ronurg, ghogdndolo en mortero con oditivo
estabiiizador de volumen, con resistencio de !n'.)l'(g/crv*.z a los 7 dias.

8-Tiempo de fraguado dei mortero 3 digs.

9-Aphcucuon de presicn hidraulico nosta que los "puntos de referencm regresen q
wu posnc:on inicial, obtenénaose 1o presion de cencelacion” que es el valor del
estuerzo interno de la roca en direccicn perpendiculor ol piono de io ranurag,

FIG 28. Esquema prueba de gato plano
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3.2. Clasificacién del macizo rocoso

Existen varios criterios de clasificacifn para macizos rocosos;aquf
se presentan algunos que se considerarcn interesantes, asi como las
clasificaciones de diversos autores, no obstante gue son conocidas-
es conveniente incluirlas debido al caracter multidisciplinario que
se involucra en la tesis,

Cocates, en Principios de Mecdnica de Rocas, 1970, parte de la base-
de la definicifn de 1a palabra "clasificacién" ("Arreglo de cosas -
en clases de acuerdo a las caracteristicas que tienen en comin”, En
ciclopedia Britdnica). Deduce que en la clasificacién deben estar-
reconocidas las propiedades mds significativas y considera que 1las
comunes y fdcilmente determinables son: a) la resistencia de la
sustancia de roca, b) las caracteristicas de deformacién de la SuS
tancia de roca antes y después de la falla y, ¢} la homogeneidad vy
anisotropia; en este Gltimo inciso quedah comprendidas las caracte-
risticas generales del macizo rocoso, por lo que es conveniente ano
tar algunos conceptos:

-Heterogéneo. Sus constituyentes son de diferente naturaleza, de -
manera que los especimenes pequefos no representan al todo.

-Homogé&neo. Sus constituyentes son de la misma naturaleza y estdn-
distirbuidos de manera que los especimenes pegquefios representan -
verdaderamente a un todo. ‘ )

-lsotrbpico. OJespliega las mismas propiedades f{sicas en cualquier
direccién. -Si Tas partfculaé, cristales, poros o microfracturas -
tienen una orientacidén aleatoria, una seccifn del material deberd-
exponer un arreglo sihilar independiente a la direccifn.

_~Anisotrépico. Contiene orientacidn preferencial de sus constitu -
yentes, causada por procesos geolfgicos de sedimentacidn o metamor
fismo; las propiedades fisicas desplegadas por tales rocas son va -
riables dependiendo de la direccién de las mediciones (Ver Fig.3.2)

/ 2,3
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P.Lokin)rcolabmﬁdores(1980), proponen gque la clasificacién del maci

z0 rocoso cdeberd ser capaz de dar la asisténcia necesaria para re

solver problemas relacionados con los factores siguientes:
- Estabilidad de
- Lstabilidad >n

- Condiciones de

la excavacion

la construccién

excavacion

- Condiciones de drenaje y ventilacidn

- La posibilidad de interaccidn entre la roca y el agua subterrdnea
y materiales estructurados o almacenados dentro de la obra

- La influencia de la construccidn sobre el terreno circundante y -
otras estructuras '

P. Lokin, R. Nijajilovic y M. Vasic, consideran que con la aplica -

la Tabla 2.11 se proporcionan

la clasificacién y la toma de decisiones en la etapa de diseno, por -

cidn de datos de gran importancia para

ejemplo; para una excavacidn en un macizo rocosc, ya sea a cielo --

abierto o subterrdnea, se puede definir:. si se necesitan o no an --
clas, maila metdlica, concreto lanzado, espacio m&ximo sin soporte,

qué método de excavacifén utilizar, y espesor del revestimiento defi
mitivo. &En esta misma Tabla (3.11) se presentan l1os elementos que-
intervienen en las diferentes clasificaciones y los objetivos para
los que son apropiados; sin embargo, un andlisis cuidadoso revela -

que muchas clasificaciones. tienen ciertos defectos en sus limites

de aplicabilidad y éstos son los siguientes:

124
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Tabla 3.11 i
Elementos de Clasifi AUTORES: %i-
cacion — ™
Propiedades del maci rerzAGH] |RABCEVICZ| pepp | BIENIAWSKI BARTON | o111 <! {BUL ICHEY
Z0 rocoso 1957 : , ETAL !
(Bases) LAUFFER . ‘
_ 1946 1958 | 1970 1973 1974 197141 1977 .
1. Presencia de juntas * * \
2. Namero de sistemas de juntas % '
3. Densidad de juntas *
2 |[Juntas |4.Calidad de roca {R.Q.D) * o > >
S 5. Orientacidn de juntas * *
o 6. Rugosidad de juntas * * *
e 7. Ancho de abertura, relleno,
S intemperismo * * *
o _ 8. Compresidn uniaxial * L
= Propieda--1 9. Compresién uniaxial y carga puntual ' *
des Mecdni . .
1 cas —[10. Indice de compresidn.general *
w | . i
L 11. Esfuerzos iniciales * ]
o Estado de |,5" porierzos secundarios debidos a la |
o Esfuerzo excavacion * * .
- 13. Esfuerzos de hinchamientc * *
. b
o H
= 14. Permeabilidad * |
a Agua ‘SUE- 15. Flujo de agqua subterrdnea * * ! *
“terrédnea |[16. Presion de agua subterranea * * * |
I
17. Tipo y propdsito * !
Datos sobre 1a 18. Forma y dimensiones de la seccidn :
transversal * * 5 *
Obra 19. Tiempo de soporte * :
20. Tramo no sustentado (soportado) *
2]1. Estimacién de la estabilidad de
la excavacidn * * * * * * K
APLICACIONES 22. Prediccién de tramos sin soporte * *
23 Prediccidn del tipo de soporte * *
24. Seleccién de técnica de excavacidn : : *
?5. Seleccion de soporte permanente * * * * * * *

o
‘\\J .

P. Lokin etal

YA
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-Muchas de las clasificaciones no toman en cuenta los caracteres =~
distintivos de la obra, excepto el sistema Q, el cual considera =~
el tipo y objetivo dé la obra en términos del factor ESR. ‘

-Algunas clasificaciones se originaron de la experiencia ingenie -
ril bajo condiciones geol6gicas especfificas.

-tas clasificaciones no son apropiadas para técnicas de excavacifn
especial, tales comoi pre-corte, mecdnico sin voladura, etc.

-No ofrecen solugignes péra prob]emas especificos, por ejemplo, -
grandes b10ques:inestab1es.-

-Muchas de las. clasificaciones consideran solamente la estabilidad
de la excavac16n | ' '

-Las c]a51f1cac1ones ng estén adaptadas a la secuenc1a de 1as eta-
pas de disefo.

Por otra parte, Moreno E. (1982), también efectué algunas observa-

ciones de las clasificaciones de Wickham y colaboradores, Bieniawski

y, Barton y colaboradores. En resdmen establece los aspectos si

guientes: '

- £s diffcil obtener el fndice de calidad al incrementarse la hete
rogeneidad - '

- Deben de establecerse criterios de clasificacién entre 10s miem-
bros del grupo de trabajo

- Basdndose en la experiencia se deben revisar los criterios de la
clasificacidén para ajustarlds a las 4dreas de trabajo.

"De acuerdo con 1o anterjor, se puede resumir que la clasificacibn-

deberd evolucionar gradualmente a través del ndmero de etapas asf-

como al disefio mismo. Los sistemas de clasificacidn padecen cam

bios esenciales cuando los datos obtenidos de la observacién,. dan
lugar a ensayes de laboratorio y mediciones en el sitio. En la Ta

bla 3.12 se presentan los datos necesarios para 1a clasificacidén -

en las etapas de disefio y construcc16n

%
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Tabla 3.12 ‘
Etapas de Diseiio 6 Construccifn Antece- | Estudio Diseifo Dfa1tos de
' . dentes de Preli beta |Durante | 13| ocbra
Datos para clasificacidn Factibi T d— 1a cons en ejecu
y aplicacion de resultados B : 1idad minar H1ado truccidn q16n
« Composicién 1itolégica 1 (2) 2 (3) 3,5 3,5 (4) 4 (5) .
— Estructura tectdnica 1 (2) 2 (3) 3 3 (4) 4
- S Actividad Neotecténica 1 1 2 2 (4) 4
o ot Intemperismo-Meteorizacién 1 (2) 2 (3) 3,5 3,5 {4} 4 (3)
& Carsticidad 1 (2) 2 (3) 3 3 (4)| 4 |
ol Nimero de Sistemas de Juntas (2) 2 (3) 3 3 (4) 4 }
Law] - 1
<| = . Condicion| Densidad de juntas (2) 2 (3) 3 ()] - 4 !
Clw | de 1as Rumbo y echado (2) 2 (3) 3 3 (4)1 4 :
|« 15 o ‘Longitud y continuidad (2) 2 (3) 3 3 (4) 4 |
w %dﬁ juntas | Ancho-abertura (relleno) : (4) 4 |
- e oo Caracteristicas del relleno - (5) 5 |
w5 o Rugosidad ' (4) 1 4 !
R R.Q.D., tamaio de bloque 1 1 (4) | 4 1
= o Fisuras, perosidad 1 1 1 (4} 4 ‘;
— - :
ol ~ Densidad volumétrica 5 5 5 (5) [
N Resistencia a la compresidn 5 5 5 () |

Lal ) - -

O wn Abrasion 5 5 .13 (5) *
<< %25 Deformabilidad ' 1 1 5(3) | 5(3.6) 6 =
x| W Eug | Esfuerzo cortante : 1 1 .5 5 (6) 6 i
a| = 8;"5 Permeabilidad 1 1 3 3 (6) 6 i
al @ |ad= Temperatura 7 _ (6) 6 |

< ! i
N ESTADO _’INICIAL DE ESFUERZOS . 1 1 1 (6) 6 ;
o o Niveles y ocurrencia (2) 2 (3) 3 3 (4) 4
— o bl Direccidn y tipo del flujo 3 3 (4) 4
- v IZ3es Cantidad de agua 2 (3) 3 3 (4) i
_|° L Temperatura y composicién quimica 5 (3} 3,5 3,5 (9}

- ge Quimicos 3,5 3,5 3,5 (4) 4 '

< 18:32 Expans idn _ 5 5 6) 6

o 2= tubificacion : (4) 4

o L) o
. =
)

£Z/



. Tabla 3.12 (Continuacién)

Datos

Antece- Esgudio Disedeo Datos de
] . la obra
. Prel -
dentes | Factibi rell Deta gzra::e 12} o ejecy
lidad minar | 1lado MSYERC ~t cign
7 7 8 6 8
7 7 8 g 9 10
7 7 8 9 9 10
7 7 8 9 9 1u
7 7 8 9 9 10
10 113
10 10
10 11
) . 10 il
10 11

analogias cor casos similares

Etapa de Disedo o Construccidn
4{Datos para clasificacién
y aplicacidén de resultados
o] - . ] =
= Tipo y objetivo -
- '« Dimension de la seccion gruesa
x| > P Forma de la seccidn transversal
N L - <
Clad = Posicién y orientacion
wla = Tipo de estructura
— oD EZEO .
VoW
<|<35S T r—— '-
ais28| = écnica y método dg excavacion
"xx| o Esfuerzos secundarios
o | Wt ex— — o ]
ZISE2| O Espacio sin soporte
alooco| oS Sitios de inestabilidad
(LRSS ] o . - .

— Filtraciones de agua y ocurrencia de
olgdsl 2 presibn ~de gases y calentamiento
= o
< | < Lt [ )

QjloXk

1. Datos del andlisis de documentacién o

2. Datos de reconocimiento

3. Datos del mapeo detallado, barrenac1on de explorac10n g j

. " nvest1 acion similar
4. Datos de observaciones "in situ" en una excavacidn 9 similares

5. Datos de pruebas de labgratorio
- 6. Datos de mediciones "in situ® en una excavacidn

7. Datos del plan general de la concepcidn del proyecto

8. Datos del programna

9. Datos de documentacidn de disefo

10. Datos de observacidn durante la construccidn

11. del andlisis del comportamiento de la obra




Clasificacifn de USBM

E1 "U.S. Bureau 6f Mines" (1962), utilizé para describir en térmi-
nos de los mecanismos que intervienen en el comportamiento de los
macizos rocosos en excavaciones subterrdneas,la clasificacifn si
guiente:

1. Rbca competente; es el macizo rocoso que no necesita soporte ar
tifical para alojar una excavacién subterrdnea | '
‘a. Masiva-eldstica, v.gr,, homogénea e isotrdpica
b. Estratificada-eldstica, v.gr., homogéneo, estratds'isotrdpi -
€0s Cuyos espesores son menores que e} tamafo de la seccién
excavada, poca cohesifén entre los estratos.

c. Masiva-pléstica,'v.gr..rocas con tendencia a la fluencia -
lenta

2. Roca incompetente; es aquella que requiere de un soporte arti-
ficial para alojar una excavacidn subrérrdnea.

Este sistema de clasificacién da alguna informacién sobre la re -
sistencia relativa de las rocas, pero la informacidd estd muy re-
lfacionada al tamafio y forma de la excavacidn subterrdnea. No in
cluye informaci6n sobre las caracterfsticas de la falla o sobre -
el aspecto estructural, por ejemplo, las juntas dentro de la for-
macién. Contiene cierta informacién sobre los estratos, pero és
tos restringen a las rocas sedimentarias y no incluye el bandea -

miento de las rocas metamSrficas.

Clasificacién segin el Indice de Calidad de la Roca, R.Q.D.{Rock
Quality Designation) '

Fue propuesto por Deere y Miller;es una correlacidn entre las recy
peraciones obtenida® en un barreno de exploracién y la frecuencia-
de las juntas o fracturas existenfles en el macizo rdcosa, estd ba-
sado en el porcentaje de la recuperacidn de nicleas de roca con ba
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rrenacidn dé'diamante de 57.15 mm o mds de didmetro. Se botiene Su
mando los ndcleos recuperados, descartando los que sean menores de
10 c¢cm de longitud; el resultado se expresa en porcentaje conside -
rando el total de ]a_]ongitud perforada. En la Tabla 3.13 se expre
san.los rangos y la calidad de la roca propuestos por los autores.

Tabla 3.13 ENDICE DE CALIDAD DE LA ROCA (R.Q.D.)
Rango % _ Calidad
0 - 25 muy mala
25 - 50 mala
50 - 75 regular:
75 - 90 : " buena
50 - 100 muy buena

Deer y Miller (1966)

En el capftulo anterior se traté la cantidad volumétrica de juntas
(Jv) y debido al amplio uso que tiene el R.Q.D. en varios métodos-
de clasificacién de macizos rocosos, se puede efectuér una correla
c¢ién aproximada entre Jv y el R.Q.D. con la expresién (1). Propues
ta por Palmstrom , 1975:
R.Q.D.
R.Q.D.

115 - 3.3 Jv (apréx). (1)
100 para Jved.b

Esta expresi6én puede ser usada para estimar el orden de magnitud -
‘del R.Q.D. cuando no se cuente con el nicleo de barrenacién; con-
el mismo propésito, también se puede obtener de la ecuacién (2)

R.Q.D. = 100&°%**  (0.1a + 1).....(2)

donde; > es la frecuencia de discontinuidades por metro lineal

e B R



Factor C

Hansagi describe un método de clasificacién de rocas en muestras de

nicleos, basado no s6lo en la longitud total de los fragmentos in -

tactos y el porcentaje de longitud total de nicleo recuperado, si -

no también en el ndmero de piezas cilfndricas obtenidas; el 1fmite-

inferior estd ligado con el didmetro del ndcleo. E1 fndice de <cla

sificaci6n obtenido es llamado por Hansagi, como "Factor de Fisura--
ci6n" o Factor C, -se obtiene de la expresidén (3)

= § S(PH + k/n)....(3)

Donde: S = uynidad de longitud de 1a barrenacién (depende del didme
" tro del ndcleo y la resistencia de la roca)
P = nimero de muestras c¢ilfndricas de longitud S que pueden
ser obtenidos de la recuperacidn
H = altura de] nicieo de muestra utilizado para determinar
la reS1stenc1a a la compresién
k = longitud total de los fragmentos de nidcleo recuperados
los cuales deben ser mds largos que el didmetro del nid
cleo | . ,
n = el nimero de los fragmentos'de nicleo que.sirvieron pa
ra determinar K.
Este factor C, fue desarrollado para un estudio de la resistencia-
y caracter de los depésitos de hierro de Kiruna, Suecia. Fue ‘uti
lizado para observar y registrar las propiedides de resistencia -
del estrato penetrado durante la exploracidn con barrenos. La Ta
bla 3.14 correlaciona el factor C y el R.Q.D. '

Esta correlacidn puede ser G(til,en términos generales, para comprg
bar la estimacién del fndice de calidad de roca (R.Q.D.). Como pue
de observarse la fbtencién del factor es aplicablg en las etapas -
preliminares de ejecucién del proyecto. )
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Tabla 3.14 CORRELACION DEL FACTOR C Y EL R.Q.D.

Caracterfsticas del Estrato Factor C _ R.Q.D.
muy pob_r:é ) 0 0.00 - 0.15 0. - 25
pobre 0.15 - 0.30 25 - 50
regqular 0.30 - 0.45 50 - 75
bueno -0.45 - 0.65 ‘ 75 - 80
excelente 0.65 - 1.00 90 - 100

Indice de estabilidad de Ege

Ege en 1968 propusd un método de evaluacién de la calidad de roca
en nicleos de barrenacién para desarrollar una ecuacién que inclu
ye los factores siguientes:

0.1 veces la longitud perforada menos 1la recupefacidn total de ngd
cleos {np) |
el nimero de fracturas por pie (nf)

0.1 veces la cantidad de fragmentos de nicleos menores de 7.5 cm
de largo (nr) |
la alteracifn (a) y resistencia-(r) en grados de 1 a 4; de i-

nalterado a muy alterado y de muy resistente a incompetente
El ndimero fndice (NI) estd referido a un grado de clasificacidn -

de roca de 10 a 1, el cual se obtiene de la expresién (4) y la =~
descripcidén de la Tabla 3.15 '

NI = 0.1 {(np)+(nf)+0.1(nr)+a+r ..... (4) -
Ejemplo:
Longitud perforada
recuperacién
fracturas por pie
nicleos rotos. ' 18
alteracidn 2 Q;n?/ 2
resistencia , 2



NI = 0.1(0.7)+1+0.1(18)+2+2 = 7.5; roca buena

Tabla 3.15 INDICE DE ESTABILIDAD
‘ Descripcién Nimero de Indice
roca buena. ‘ <8
rocé incpmpetente 78

Ege (1968)

Clasificacifn de Terzaghi

Terzaghi (1946),¢1asiffca'a los macizos rocosos en nueve catego -
rfas y en cada una de &stas, asocia un término “carga de roca" (Hp)
que estd en funcidn del ancho (B) y altura (Ht) del tdnel. E1 tér
mino indica la altura de la masa de roca que tiende a gravitar del
techo del tinel. 'La descripcifn de estos términos es la siguiente

d.

Roca dura e intacta. No contiene ninguna discontinuidad, por
el uso de explosivos se le pueden ocasionar dafios a 1a roca y -
producir desprendimientos de lajas. También, es frecuente el -
deéprendimiento de l1a roca en lajas delgadas y de manera sibita
{popping rock), debido a que la roca estd sometida a un intenso
estado de deformacién eldstica. '

Roca estratificada. Consiste en estratos individuales de roca-
con poca o ninguna resistencia a separarse entre &stos. E1 es
trato puede o no tener debijlidades debidas a fracturas transver
sales. Es frecuente el despréndimiento en forma de lajas.
Moderadamente fracturada. E1 macizo rocoso contiene juntas vy
grietas pero 1os bloques entre las juntas estdn localmente uni-
das o intimamenge interconectadas, de manera que las.paredes no
réquieren soporte lateral. \ _

Blogues y grietas. El macizo rocoso éstd constituido por frag-
mentos de roca inalterada los cuales estdn compietamente separa
dos uno de otro o imperfectamente interconectados; las pdredes-

pueden requerir de algin tipo de soporte temporal. &

+
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e. Roca fragmehtada,lna1terada y tiene las caracteristicas de un -
material triturado sin cribar. Si la mayor parte o todos los -
fragmentos son menores que la arena fina y no han sido cenmenta
dos, bajo condiciones del nivel fredtico se presentan corrientes
de arena que se precipitan dentro de 1a excavacidn.

f. Roca alterada y que f]uye‘hacia la excavacifén. La roca trata -
de obturar el tdnel sin un notable cambio de voldmen, es necesa
rio para este fenfmeno que exista un alto porcentaje de particu
las de minerates micdceos o minerales arcillosos con baja capa~
cidad de expansidn.

g. Roca expansiva. La roca trata de obturar la excavacién princi-
palmente por efecto de la expansidén. La capacidad de expansidn
estd iimitada a las rocas que contienen minerales arcillosos,co

mo la montmorillonita.

Aunado a lo anterior, Terzaghi. indica que no hay fronteras bien -
definidas entre cada condicién de la roca, de manera que estos tér
minos pueden variar en un margen muy grande. En la Tabla 3.16 se
presenta un resumen de las condiciones anteriores y la “carga . de
roca" correspondiente (Hp) '

Cabe agregar que esta clasificacifn s6lo anticipa una forma burda-
acerca del conocimiento del macizo rocoso y los efectos que se pue
den esperar del terreno circundante a la excavacidn 'y, una aprecia
cién de los requerimientos del soporte temporal. Por otra parte,
aunque considera la pkesentia de las discontinuidades, no toma en
cuenta su posicibén relativa a la excavacién, ni sus condicliones de
presencia de agua o0 re]Teno. Los nuevos métodos de fdneleo y los
avances en el disefio del soporte temporal tienden a hacerla obsole
ta. '

=



Tabla 3.16

Condiciones de la roca Carga de Roca  Observaciones
' (Hp) '

_ ‘ Soporte ligero sdlo si se
Dura e intacta Cero _ presenta lajeamienio 0 esta
11ido de 1a roca por altos
esfuerzos en el macizo roco

-1

s0
b. Dura, estratificada B
0 esquistosa . 0.0 - 0.508 Soporte ligero
¢. Masiva moderadamente La carga puede variar
fracturada . 0.0 - 0.25 8B errdticamente de un pun

toa ptro

d. Bloques y grietas : .
{condicidn moderada) 0.25B- 0.35(B+Ht) |[No hay esfuerzo lateral

e. Bloques y grietas Presidén lateral nulia §
(abundantes) (0.35-1.10) (B+Ht) escasa :

f. Completamente frag | . |considerable presifn late-
mentada pero quimica ral. :
mente intacta. 1.10 (B+Ht) E1 ablandamiento por abajo

del piso del tunel debido
al nivel fredtico requiere
de soporte contfnuo para -
la parte inferior de 1los
mrcos 0. marcos circula -
res

S

g. Roca alterada y que : " {Alta presibn lateral,
fluye moderadamente 1.10 - 2.10 (B+Ht) se recomiendan marcos
' circulares

h. Roca alterada yuque oo
fluye considerable-, '
mente _ 2.10 - 4.50 (B+Ht)

i. Roca expansiva Mis de 8 my sin re |Se requieren marcos
lacién con (B+Ht) circulares
7 : —
' \ - Terzaghi (1946)

B = Ancho del tdnel (m) 7
Ht= Altura del tdnel (m)
Mp' Carga de roca encima del techo del tdnel . (m)

. o
- . -
- ‘ .
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Clasificaci6n de Bieniawski (1974-1979)

Estd basada en cinco pardmetros derivados de las caracteristicas -

de)l macizo rocoso y un sexto pardmetro para aplicaciones especifi-

cas a excavaciones subterrdneas, cimentaciones o minerfa; estos pa

rédmetros son 10s sigujentes:
a, -Resistencia de T1a roca
R.Q.D.

Condiciones de flujo de agua‘subterrénea

Caracterfisticas de las discontinuidades
Orientacifn de las discontinuidades

b
¢
- d. Espaciamiento de las discontinuidadeg
e
f

A cada pardmetro le corresponde una calificacién parcial de manera
gue al ser sumados se determina una calificacidn global (de 0 a -
100) o RMR (Rock Mass Rating) del macizo rocoso.

se describien brevemente cada uno de los pardmetros y los rangos -

para asignar.la calificacifn:

A continuacidén -

|

Resistencia de la roca. Se evalUa usando pruebas de compresifn -
simple en laboratorio; las cuales se efectlan sobre niclecs de ro
ca previamente preparados y obtenidos de la exploracién con barre
nos de didmetro NX, cuya relacidén de esbetez es mayor de 2.5. Otra
forma de obtener la resistencia de la roca es mediante 1a prueba -
- de carga puntual (Is) que se relaciona directamente con la resis -

tencia a la compresibén simple.

Tabla 3.17

Resistencia a 1a Compresidn

Indice de Carga Pun

Calificacidn

Simple {(Kg/cm2) tual (K$/cm2)
~ > 2000 81 15
1000 - 2000 40 - 81 12
500 - 1000 20 - 40 7
250 - 500 10 - 20 4
100 - 250 - 2 N
30 - 100 - 1
<30 - 0 ]
i



R.Q.D.

E1 valor del fndice de calidad de roca se relaciona con una

calificacifn para esta clasificacidn RMR (Ver Tabla 3.18)

Tabla 3.18

R. Q. D. (%) Calificacidn
91 - 100 20
76 - 90 i7
51 - 75 13
25 - 50 8
< 25 3

Condicién del flujo de agua.

El flujo de agua tiene una gran in -

fluencia en el comportamiento de un macizo rocpso durante las exca-

‘vaciones subterrdneas, de manera que se considera en RMR en la
ma que se presenta en la Tabla 3.19

Tabla 3.19

for

Gasto por cada 10 m
de Tongitud del ti-
nel (1itros/minuto)

Presidn de agua di-

fuerzo princ. mayor

vidida entre el es

Condicién General

Calificacién

Ninguno ~0 s5eco 10
25 0.0 - 0.2 " hdmedo 7
, _ : presidn
_25 - 125 , 0.2 - 0.5 moderada 4
t -
: : problemas seve
125 0.5 0

ros por el agua

=7
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Espaciamiento de las discontinuidades. Estos datos son obtenidos-
de los levantamientos geoldgicos, debido a que en la singple obser-
vacidn de los testigos de roca producto de las perforaciones con -
miquina rotaria, es diffcil evaluar y distinguir las diferentes fa
milias de fracturas. Ver Tabla 3.20.

Tabla 3.20
Espaciamiento - Calificaci6n
> 3 30
- 3 2>
0.3 -1 20
0.005 - 0.3 10
¢ - 0.0c* 5

Caracteristicas de las discontinuidades. £En este pardmetro se inclu
ye la abertura, persistencia o continuidad; una fractura se conside
ra continua si su longitud es mayor que el didmetro del tiunel; ade
mds, es necesario describir y tomar en cuenta el material de relle-
no de las discontinuidades. (Tabla 3.21) '

Tabla 3.21

Descripcidn, Calificacion
Superficies muy rugosas de extensién limitada; B |
superficies de roca dura. 23
Superficies ligeramente rugosas; abertura menor a 1 ] !
mm; superficies de roca dura. 20
Superficies ligeramente rugosas; abertura menor a 1 12
mm; superficies .de roca blanda.
Superficies lisas, o rellenos de salbanda de 1 a 5 6
mm de espesor, 0 abiertas de 1 a 5 mm.
Discontinuidades abiertas rellenas con mids de 5 mm- 0
de salbanda, 0 abiertas mds de 5 mm,



Orientacidn de las discontinuidades. La posicifn de una disconti-
nuidad con respecto a la obra puede tener una influencia notable -
en cuanto al comportamiento del macizo rocoso. [Bieniawski reco
mienda ajustar la suma de los primeros cinco pardmetors con el sex
to valor que dependerd de la influencia de la orientacidn de las
discontinuidades. £Es necesario relacionar las Tablas 3.22 y 3.23

para determinar la calificacién

Tabla 3.22
RUMBO PERPENDICULAR AL EJE DEL TUNEL . RUMBO -PARALELO
A Favor del Echado | En Contra del Echado AL EJE DEL TUNEL
echado echado echado | echado echado echado
45° - 9Q° é0° - 45°0 45° - 90° | 20° -45° 45° - 90° 20° - 45°
Muy favo | - desfavo muy desfavo-
rable favcrable regular rablg rable . regular

echado de 0°-20°: desfavorable sin tomar en cuenta el rumbo. '

Tabla 3.23

Influencia de- CALIFICACIONES PARA :
Ta Orientacién B _ ) :

: Tineles Cimentaciones Taludes
con 1a Obra .
muy favorabie 0 0 0
favorable -2 -2 -5
reqular -5 -7 = -25
desfavorable 10 . s -50
muy desfavorable -12 -25 -60




Tabla 3.25

SOPORTE TEMPORAL (TUNELES POCO PROFUNDOS)

Clase

DIFERENTES SISTEMAS DE SOPORTE PARA EXCAVACIONES CON METODO CONVENCIONAL

ANCLAS™*

CONCRETO LANZADO

MARCOS METALICOS

En general no requiere soporte

Il

Espacio entre anclas de
1.5 a 2.0 m en ocasic -
nes malla metdlica

Concreto lanzado 50 mm
en el techo

No es econdmico

Il

Espacio entre anclas -
de 1.0 a 1.5 m, ademds
malla metdlica y, si es
necesario, 30 mm de -

concreto lanzado en el
techo.

Concreto lanzado de 100
mm de espesor en la cla
ve y 50 mm en las pare

des, en ocasiones malla
metdlica y anclias donde
sea necesario

Marcos ligeros con se-
paraciofn de 1.5 a -
2.0 m.

Iv

Espacio entre anclas de
0.5a 1.0 m, mlla metd

“lica y de 30 a 50 mm de

concreto lanzado en cla
ve y paredes

Concreto lanzado de 1%
mm en la clave y 100
mm en las paredes con

malla metdiica y an -

clas espaciadas entre
3y l.5m

Mo es recomendable

Concreto lanzado
de 200 mm en la clave

y 150 mm en las pare-
des, con maila de ' -
alambre, anclas y mar

Marcos pesados separados
0.7 m, concreto lanzado
de 75 mm y colocado 1o
mds pronto posible

cos ligeros

* Anclas de 20 mm de didmetro, cubiertas con resina, largo igual a media vez
el ancho del tunel.
Para la utilizaci6n de la tabla, es necesario elegir el sistema de soporte
principal y de ahi’hacer las combinaciones pertinentes seguin sea el caso.
Como se puede observar, el concreto lanzado es el més amﬁ1iamente utiliza-

do.

~~

& 2.



Finalmente, para la clasificacidn de Bieniawski, se suman los valo-
res de cada uno de los seis pardmetros, es decir, RMR determina la
"clase y'calidad del macizo rocoso de acuerdo a 1a Tabla 3.24.

Tabla 3.24 CLASIFICACION GEOMECANICA
Clase ' Descripcidn : R.M.R.
I , roca muy buena 81 - 100
I " :  roca buena - 61 - 80
I11 roca regular : 41 - 60
IV roca mala 21 - 40
v l roca muy mala | D - 20

Las aplicaciones de la Clasificacién Geomecdnica de Bieniawski es -
tdn relacionadas en el tiempo en el cual puede ocurrir un derrumbe
en un tramo o claro $in soporte; ademds, relaciona la clase de la -
masa de roca y un soporte de tipo temporal para tuneles de sm a 12m
de ancho. En la Tabla -3.25 se presenta una gufa para la eleccibn -
del soprte temporal en tineles poco profundos y de 5m a 12m de did
metro o ancho. i
Por otra parte, en base a casos prdcticos se ha dehostrado que el -
RMR puede ser correlacionado con el m6dulo de deformacifn de la rpo
ca {E), donde la relacién es: ' : _ '

E= 2{(RMR) - 100; para valores superiores a 53 {RMR)

El resultado indica que en las clases de roca I, II y III los valo -

res de m6dulos de deformabilidad decrecen al aumentar el nimero de
-la clase, es decir, (E) es mayor en 1a clase I que en la clase III

6
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En Ta Tabla 3.26, se observa que algunos valores no coinciden con

los de las tat;]as anteriores, puesto que en los de &sta, el Sr. -

Bieniawski ajustd los valores seglin sus consideraciones posterio-

res.
TABLA 3.26
PARAMETROQ RANGOS DE VALORES
PP Indice de ' ‘
=5 carga « 10 4t 10 22 4 12 2 --
£ g puntual
1 é '« |Resistencia a 511 1
ﬁg la compresidn 250 1008 250 508 100 253 50 3 | a
2 = |sinple : . 251 5
valor 15 12 7 4 2 11 0
»|__R. Q. D. % 902 100 753 90 | 508 75 252 50 25
valor 20 17 13 8 3
Espaciamiento ' :
3 (discontinuidades) 2 m 0.68 2 m 202 60 cm 62 20 ¢cm 6 cm
. valor 20 15 10 8 5
: muy rugosas, -|Ligeramente rujligeramente ru|superficies - Salbanda suave
Condicidn no continuas,- |gosas, separa-|(gosa, separa- [pulidas, o sali 5 mm o sema
de las sin separacidnjcidn 1 mm, pafcion 1 mm,- |banda 5 mm o Jacidn conti—
4 . . pared inaltera red con alterg alteracion al separacidn cojnua 5 mm.
dlscontxnu1da§es da cidn ligera. [ta. tinua de 12 §
mm.
valor 30 25 20 10 0
flujo en 10 m de . 10 108 2§ 25 125 125
i o ninguno ) )
@ Ag?glnx’de ' L/min L/min. L/min.
:
i i 0 0.08 0.1 0.08 0.2 .08 0.5 0.5
5 b)) W
-
4 .
#Condiciones ge- |completamente .
nerales seco himedo - goteos escwrimiento | flujo
valor 15 10 7 4 0
SIGNIFICADO DE LAS CLASFES DEL MACIZO RCCOSO
Num. de clase 1 11 111 IV y
b 10 anfos 6 meses 1 semang 10 horas 0 minutos
dyosororte-tiempo y espd) o m S m 2.5 m 3 a
Cohesidn de macizo rocoso| 400 kPa  [3004 400 kPa  [200% 300 kPa |1008 200 kPa | 100 kPa
Angulo de Friccién M. R. 45¢ 35° 45° 2508 35° 1508 259 15°

¥ Relacidén. Presidn de agua en las juntas y

Esfuerzo principal

mayor.

Bieniawski (1979

e
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Ciasificacién de Barton, Lien y Lunde (1974)

E1 método Q es una descripcibn numérica de la calidad del macizo -
rocoso con respecto a la estabilidad de un tdnel. El1 valor ue Q

estd definido por una funcién (funcién Q) que consiste de seis pa
rdmetros, los cuales pueden ser estimados de la cartoyraffa de obp
servaciones "in situ" o de ndcleos de perforacién. E1 método es -
utilizado internacionalmente para la descripcidn general de Ta <c¢a
lidad del macizo rocoso, y como una gufa para estimar los rgqueri;
mientos de soporte temporal en un tunel, Fredrik Loset (1983)

q = RQD Jr Jw

Jn Ja  SRF
Donde:
RQD = descripcifn de la calidad de la roca
Jn nimero de sistemas de discontinuidades
Jr nimero de rugosidad de las juntas
Ja nimero de alteracidn y rellenoc de las juntas
Jw factor de reduccidén por la condicifn de agua en las
discontinuidades _
SRF factor de reduccién por esfuerzos

E1 ndmero de Q varfa en el rango de 0.001 (para rocas excepcional-
mente pobres) a 10C. (para roca excepcionalmente buena )

RQD
En 1a funci6fn Q el valor del RQD es utilizado solo como una medida
del espaciamiento de las discontinuidades. E1 RQD tiene valores -

de 0 a 100, en la funci6n § el valor m&s bajo que se utiliza es de
10. '

[
>3
\‘

- v .Va'lo!"

a. masiva, pocas discontinuidades : T 0.5 a 1.0

b. un sistema de discontinuidades 2

¢c. un sistema mis distribucibn aleatoria o 3 .
d. dos sistemas de discontinuidades 4 6(
e 6

. dos sistemas mds distribucibn aleatoria



f. tres sistemas de discontinuidades
g. tres sistemas mds distribucidén aleatoria 12
h. cuatro o mds sistemas, distribucidn alea

toria, intensamente fracturada, fragmen-

tada, etc L ' _ 15
i. roca fragmentadagranular tipo suelo | 20

En las intersecciones de excavaciones subterrdneas el valor de Jdn

se deberd multipliicar por tres y en el caso de los protales, se -
multiplicard por dos; con esto se aisminuye el valor del cociente

RQD/Jn que representa al macizo rocoso como unidad y es la medida-
relativa del tamafio del bloque. ' | |

Jr Valor

A. Cuando existe contacto roca con roca en las
juntas y

B. Cuando e;iste este contacto con menos de 10 -
cmm de desplazamiento de cortante ‘

juntas discontfinuas

asperas y onduladas

tersas y onduladas

lustrosas y onduladas

asperas y planas

tersas y planas

lustrosas y planas

Cuando no hay contacto roca con roca al exis

tir desplazamiento de cortante

h. rellenos de arcilla, Timos, arenas o gravas 1.0

[ T = S B o T 7% I -~
L9 B o T & 3 N ¥ £ N on RN e BENE o

O wv v 0o o n o w

Se suma 1.0 cuando el espaciamiento medio de las discontinuidades-
importantes es mayor de 3 m.

Comunmente es utilizado el valor del sistema de juntas ,significan-
do la debilidad del macizo rocoso.

)
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Cuando existe contacto roca y roca en las
juntas _

juntas limpias o con ré]]enos impermeables
y resistentes como cuarzo y epidota

juntas con ligera oxidacién superficial
paredes ligeramente alteradas. Relleno de
materiales que no pierden resistencia al
deformarse como roca ‘desintegrada y parti
culas de arena sin arcilla

paredes recubiertas o0 con reilenos arcillo

arenosos que no pierden resistencia con la -

deformacifn

rellenos de minerales que pierden resisten
cia al deformarse como caolinita, mica,tal
co, yeso, grafito, etc. y pequeias canti-
dades de arcillas expansivas. Estos relle
nos son discontinuos~y con espesor de dos
milimetros :

Cuando existe contacto entre roca y roca -
en las juntas y menos de 10 cm de cortante
relleno de partfculas arenosas o roca des-

integrada sin arcilla

rellenos contfnuos con espesor menor de -
5 mm, formados-pér arcilla fuertemente con
solidada la cual no pierde resistencia al
deformarse

relleno continuo con espesor menor de 5 mm
formado por arcilla de consolidacién media
a baja la cual pierde'resistencia al defor
marse 7 '

v
rellenos con espesor de 5 mm, formado por

arcilla de alta plasticidad. E1 valor depen

de del porcentaje de partfculas de arcilla
expansiva, de la factibilidad de entrar en
contacto con el agua, etc.

0.75
1.0

2.0

3.0

4.0

4.0

6.0

8.0

8.0 a 8.2

8

2

e



Valor '4@

C. Cuando no hay contacto con la roca al existir

desplazamﬁento de cortante
k.PZonas o bandas de roca desintegrada o tritura 6.0, 8.0 ¢
1.]Jda y arcilla (véase la descripcidn de la ar 8.ual2,0
m.{cilta de g,h,i, respectivamen;e)
n. Zonas ¢ bandas de limo o arena arcillosa con-

pequefias cantidad de arcilla (no pierde resis

tencia al deformarse) 5.0
0.pZonas o bandas de arcilla continuas y de espe 10.0, 13.0 5
p.|sor considerable {vease la descripcidn de 1la 13.0 a20.0

r.larcilla de los puntos g,h,i, respectivamente)

En la funcidén Q la debilidad o sistemas de juntas menos favorables
son lasque generalmente se consideran. E1 cociente Jr/Ja represen
ta e! comportamiento del macizo rocoso s$in tomar en cuenta la - -
orientacién de las discontinuidades; es decir, es una aproximacién
del esfuerzo cortante en el macizo rocoso.

Jw | Presién Hidrostd Vald
- . tica apréx.
{kg/cm2)

a. Ambiente seco o flujo reducido, por ejemplo

5 L/min. localmente < 1.0 1.0
b. Flujo o presién medianos, lavado ocasional ' ,

del relleno de las juntas ' 1.0a 2.5 0.66
c. Flujo o presién grandes en roca competente

con juntas limpias 2.5 a 10.0 0.230
d. Fiujo o presién grandes, lavado.considera~

ble del relleno de las juntas 2.5 a 10.0 0.33

e. Flujo excepcionalmente grande o agua a pre
sifn-durante las voladuras 1d cual disminu
ye con el tiempo ' Y 10.0 0.2a 0.1
f. Flujo excepcionalmente grande o presién - ‘
constante sin disminuir en forma percepti-
ble | | y 10.0 0.1 a 0.0:

Nota: Los valores para los puntos c.a f, esté burdamente estimados. Elgyva
lor de Jw deberd aumentarse si se tiene la medida del drenaje 1nb
lado. Los problemas especiales que causa la formacidn de hielo en
el interior de las grietas, no estdn considerados. e



S RF ' Valor
A. Existencia de zonas de debilidad que inter

ceptan la excavacién y pueden ocasionar _

que se formen zonas de material suelto al

excavar el tinel. ' _
a. Numerosas zonas de debilidad conteniendo -

arci]]a_o roca desintegrada qufmicamente o

roca muy suelta a cualquier profundidad 10.0
b. Numerosas zonas de debilidad aisladas con

teniendo arcilla o roca desintegrada quimi

camente a una profundidad de 50m o menor 5.0
c. Igual a 2 pero a una profundidad mayor de
50m ' 2.5

d. Numerosas zonas de cortante o cizalladas -

en roca competente sin arcilla o roca suel .

ta a cualquier profundidad 7.5
e. Zonas cizalladas aisladas, en roca compe -

tente sin arcilla a una profundidad de 50m

0 menor 5.0
f.-1gual a 5 pero a una profundidad mayor de

50m , 2.5
g. Roca suelta con discontinuidades abiertas,

roca intensamente fracturada 5.0
3. Roca competente, problemas valor

de esfuerzos en roca
h. Esfuerzos reducidos cerca
de la superficie del te -

rreno > 200 . > 13 2.5

i. Esfuerzos medianos 200 a 10 13 a 0.66 1.00
j Esfuerzos grandgs'en es . _

tructura- bien interconectada. da 5 0.66 a 0,33 . 0.5a2
k- Ocurrencia de estallidos le

ves en roca masiva 5acd.5 0.33 a2 0.16 . 5a l0

V. Ocurrencia de estallidos impor - ;
tantes en roca masiva < 2.5 ¢ 0.16 10 a 20 5;9



Valor

-,

C. Extrusién de la roca incompetente bajo 1la

accién de grandes esfuerzos
m. Extrusién leve ' 5 a 10
n. Extrusidn importante 10a 20

D. Expansidén de la roca debido a la presen -

cia de agua y esfuerzos
0. Expansidn 1eve_ ' 5 a 10
p. Expansién importante ‘ ' 10 a 15

Nota 1. Reducir en a. el valor de SRF del 25 al 50% si las zonas -
importantes de cizalla tienen influencia en la-excavacifn sin ser
1ntercep£adas por é&sta.

Nota 2.0y y 65 son los esfuerzos principales mayor y menor y Rc y--
Rt son la resistencia a la compresi6n y tensidén de la roca, respec
tivamente. En esfuerzos fuertemente anisotr6picos, cuando 5¢5./6,
¢ 10, deben reducirse Rc y Rt al 80% (0.8 Rc y 0.8 Rt) y, cuan

do G /6¢; » 10, se deberdn reducir Rc y Rt a 60%.

Nota 3. En el punto h.se sugiere aumentar el valor de SRF de 2.5 é -
5.0 cuando la profundidad del tinel sea menor de su claro

En el cociente formado por Jw/SRF estdn consideradas las fuerzas -
activas que actdan en la excavacidn de un tidnel. '

Estimacién de los requerimientos de soporte por el método Q

El valor Q describe la condicidn de estabilidad del macizo rocoso.
Por consiguiente cada valor dard una aproximacidén para el sopofte
que se requiere., E1 disefio de soporte depende de las dimensiones:
de la excavacién; la dimensidn utilizada (claro 6 didmetro cuando
se analiza 1a estabilidad del techo y altura cuando se analizan -
lTas paredes) se modifica dividiendo su valor entre el factor ESR-

F

20
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.(de sus siglas en inglés Excavation Support'Ratib)Vqﬁe depehde del
p}opdsito o finalidad de la obra, la presencia de maguinaria, per-
sonal, etc. En la Tabla 3.27 se presentan los valores del factor.
‘ESR obtenidos del anflisis de los casos reales (200) en que se ba

sa el método Q, Yos cuales respaldan la selecci6n del valor ESR pa -
ra cada tipo de obra.

Tabla 3.27 RELACIOI‘SOPORTE-EXCAVACIOH ({E SR ),
TIPO DE EXCAVACION . E.S.R. CAS0S
A. Excavaciones tempora]es”mineras,etc 3-5 | 2

B. Pozos verticales: 1) seccidn circu

lar 2.5 0
2) seccion cuadran-
gular 2.0 U

C. Excavaciones mineras permanentes,ty
- neles para hidroeléctricas (excepto
para altas presiones) tiuneles pilo-
tos, derivaciones y portales para -
grandes excavaciones, etcd, 1.6 83

D. Almacenes, plantas de tratamiento-
de aguas, carreteras pequefias y ti
neles ferroviarios, tineles de ac-
ceso, galerfas c¢ilfndricas . 1.3 25.

E. Casas.de mdquinas, carreteras gran-
des y tuneles ferroviarios, porta -
les,intersecciones, cdmaras para de
fensa civil, etc. 1.0 79

. L
F. Estaciones nucleares subteRrdneas,
estaciones de ferrocarril, fibri -
cas, etc. : 0.8 2

2/




Para la seleccién del soporte se presedta el procedimiento

caso particular:

a. De las caracterfsticas del macizo rocoso, se selecciona

"lor de participacidén de los seis pard&metros mencionados.

‘b. Se substituyen los valores en la funci6n Q para obtener

lor Q.

¢. Se estima el valor de ESR segin la Tabla 3.27.
d. Se caleyla el cociente de la dimensién efectiva entre ESR.

e. Con el valor Q y
to en la gréfica
3.28 que muestra

f. Con el ndmero de
el soporte entre

el

-de

la
1a.
38

cociente determinado en d. se define un.pug
la Figura 3.3, y se relaciona con la Tabla-

clasificaci6n de calidad Q.

de un -

el va -

el va -

seccifn de la grdfica siguiente se def1ne -

categorfas.

=

Tabla 3.28
Valor Q
¢ 0.01° excepcionalmente pobre.
0.01 - 0.1 extremadamente pobre
0.1 -1.0 muy pobre
1.0 -la.0 pobre
1
4.0 -10.0 regular
10.0 -40.0 buena
40,0 -100.0- muy buena
100.0 -460.0 extremadamente buena
» 400.0 " excepcionaimente buena
, Barton et al (19753)

)/’...
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Arabilidad

En muchas ocasiones es fundamental conocer el tipo de material que

se pretende excavar para decidir sobre el uso del arado. En térmi

nos generales 1la decisi6n no s6lo se.apoya en la dureza de 13 roca

sino en sus condiciones geoldgicas; dlgunas de estas pueden ser -

las siguientes:

- planos taminados

- intemperizacién o meteorizacidn avanzada

- conglomerados empacados en materiales arcillosos, con escaso
cementante ’

Lo anterior da un indicio de los materiales arables y deben confir

marse -a través d& exploracionés geo]dgidas. 0 muestras obtenidas -
mediante sondeos y la observacidn directa. v

S



Otro de los indicios de l1a posibijlidad para arar una roca {blanda)
es la respdésta de la refraccién sismogrdfica, la cual se basa en
la velocidad de una onda senor¥. A través de terrenos compactos,

esta respuesta es mds r&pida que a través de terrenos suaves, de -
modo que las distintas velocidades sfsmicas definen ciertos 1fmi -
tes dentrq'de los cuales-los materiales son susceptibles de desga-
rrarse o ararse. Las grdficas de las Tablas 3.29, 3.30 y 3.31 -
muestran los rendimientos de los tractores Caterpillar D9G, DBH vy

D7 equipados con desgarradores (arado)

LT
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T T RENDIMIENTO DEL ARADO-N°-95-DE-UNO Y -DE-VARIOS VASTAGOS,”

T EN TRACTOR D9G (389 hp) EN RELACION CON LAS VELOCIDADES
SISMICAS '
ITabTa 3.29
, 3 m /3¢4.31000
Matertel g!.2?'?-!:ﬁ?rﬁaabul.z'r:»w:woooﬁ,
Cubierta de Suelo Vegetal I
arcilla, RN
Rl ———T 1
Rocas Igneas I ] ]
granito e s —
basalto | I e i —1
derrames y cenizas A

Rocas Sedimentarias

lutita

arenisca

Timolita _

arcillita '

conglomerado I \

brecha T )

caliche _ | —

caliza | |

Rocas Metamérficas [ I —

esquisto . L E— ]

pizarra N amwoww !
f 4 ' _

Minerales y Menas _ .LLJ_ ]

carbén

depbsito de hierro 5

RN ]

Arabie Maorginal No.Arable
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RENDIMIENTO DEL DESGARRADGS N° 8 SERIE D, DE UNO Y DE

ARIOS VASTAGOS, EN TRACTOR 08H
CON LAS VELOCIDADES DE LAS ONDAS SISMICAS

{270 ph) EN RELACION-

-

Tabla 3.30
| Mateorial é 1 j .'? 1 metros/seqg.x 1000
0 2 3 4 5 6 7 8 9 10 H 12 I3 pies/seg.x1000
| cubierta de Suelo Vegetal
arcilia ]
tittl -
.
Rocas Igneas. ° .
granito j
basal to - L AT }
deframes y cenizas_ [ ]
Rocas Sedimentarias RN T 1)
futita | [ RS ] .
arenisca e 3
limolita L OSSR ]
.arci’llit;.a [ N ]
conglomerado | o RGNS .|
brecha L NERER ]
caliche L NAEOA| 3
caliza _ —T:.'-;'-* 1 ]
Rocas Metamérficas m-uxi —
esquisto v s MR )
pizarra L MDSRR )
Minerales y r;ienas 4 W“t-ﬁ_‘-;l u|
carbén RN =3
depfsitos de hierro g wene 3 ,7{ g
. R R ] 1
Argble Marginal No.Arable



RENDIMIENTO DEL DESGARRADOR N° 7 EN EL TRACTOR D7F (180hp)

EN RELACION CON LAS VELOCIDADES DE LAS ONDAS SISMICAS

Tabla 3.31 .

M a terial’ JL { 2 3 4 ntrdl/m.alOOi
i -0 3 4 5 6 T B8 9 10 i I2 pies /seq.2 1000
Cubierta de Suelo Vegeta-ﬂ I
arcilla
titl
Rocas Igneas [ & )|
granito . |« —]
basalto T 1
derr;ames y. cenizas i }
Rocas Sedimenta.rias- | RN ]
lutita -fu ]
arenisca [ EEEER ]
Timolita [ AXRRE |
arcillita [ R |
conglomerado | IR ]
brecha [ o . ]
I caliche . AEXIOPS| |
caliza [ SRR 1
Rocas Metamérficas T ]
esquisto [ s ]
pizarnra 7 - IESH 1
\ .
Minerales y Menas
carbén | [ mE }
depbsito de _hierro | SRR } }/L
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. DISENO DE TUNELES

1.- ESTADO NATURAL DE ESFUERZOS
Se conoce como "estado natural de esfuerzos" o "esfuerzos
residuales” a los esfuerzos existentes en 1a corteza terres

tre previamente a cualquier excavacifn.

1.1.~- Estado de esfuerzos interno en un macizo rocoso. Hi-

pétesis de Heim.

El ge6logo Suizo Heim en 1878 observé en los grandes tine--
les trans-alpinos que la roca estaba fuertemene-esforzada -
en todas las direcciones,. 'Sﬁpuso que la ccmponehte de es--
fuerzos verticales & estaba relacionada directamente propor
cional al peso de la cobertura de roca, pero que adicional-
mente habia.una componente de esfuerzo horizontal!ﬁ que --
probablemente tenfa una magnitud similar al de la componen-

te vertical.

rq 1Th

B SRS NS Pu—

Una hipStesis similar habfa sido propuesta por el experto en
“tineles Alemdn Rzhia en 1874.

1
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1.2.- Relajacién de esfuerzos superficialeg en una masa de roca.

En un candén profundo el estado natural tridimensional de esfuer-
.~ zos debe encontrarse a una gran profundidad (generalmente a pro-
fundidades 2 350 m.) mientras que en direccién normal a la super-
ficie no hay esfuerzos por 1o menos en los primeros 50 m.

‘ S
Se observa que este paso de estado de esfuerzos tridimen;ﬂonal<-
a bidimensional ocasiona fisuras y fracturas paralelas a la su--
perficie del cafifn que se les conoce como "foliacidn", |

Son fracturas por relajacifn de esfuerzos ocasionadas por la fal

ta de confinamiento o de soporte lateral que dan lugar a fractu-

ras perpendiculares al esfuerzo principal menor. Los cambios de
temperatura también producen ese fracturamiento.

Relajacién de esfuerzos superficiales

Se deber§ poner atencién a este fendmeno cuando se apoye la
cimentacién de una presa en una ladera de estas caracterfs-
ticas en la cual la roca tendrfa que consolidarse con inyec

ciones de cemento y anclas postensadas,

g e e R Ay
— ———— i
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1.3.- M6dulo eldstico efectivo y relacién de Poisson efectiva
en un macizo rocoso. '

Teorfa de Terzaghi

Hemos supuesto que k es 1a relacidn entre los esfuerzos de --
campo horizontal a vertical; les £

esta k con 1a relacifn de Poisson como sigue:

Ley de Hooke.

Ly
— —_— 4T
T — — 0
tlp— —
———p —_—
&y
Y
+—t +—+
£ Ee

y CF‘IF-‘:'&"*E§

La teorfa clisica de la elasticidad estd restringida a mate-

riales s6lidos con las siguientes propiedades eldsticas idea

lizadas: |

1.- Linearidad entre esfuerzos y deformaciones. Ley de Hoo-
ke.

Si un cuerpo esta sujeto a un esfuerzo, entonces la de--
formacidn en la direccidn del esfuerzo es directamente -
proporcional al esfuerzo aplicado.

2.- Homogeneidad.- E1 material de un cuerpo esta uniforme--

mente distribuido através de todo su volumen y las pro--
. ! .

<, 1erzaghi en 1952 relacioné



piedades elisticas del material son las mismas en todos los

puntos del cuerpo.

3.- ISotrqua.- Las propiedades eldsticas del material son las
mismas ‘en todas las direcciones.

4.- Perfectamente eldstico.- Al dejar de actuar las fuerzas de
formantes, el tamafio y forma del cuerpo regresan precisamen

te a su estade original,. é

€% E=Variacibn de la deforma--
¢ién con respecto al es--
fuerzo que actua en un --

cuerpo determinado.
E=M6dulo de elasticidad,
€f=Deformaci6n #Bnitaria.

T=Esfuerzo prihcina1.

¢

AY
ag

€

1.4.- Relaciones esfuerzo: deformacidn,

Suponiendo un paralelepfipedo reCtan§u1ar con sus lados paralelos
a los ejes coordenados, actuando sobre e1 un esfuerzo normal @x
uniformemente distribuido sobre dos caras opuestas.

{a magnitud de la deformacidn normal x esta dada por

) G

T g

=sta extensién del cuerpo es acompahada por una contraccidn late
ral en las direcciones. y y 2z

'
“<
Y

esto es: 51: 15 : £a - V£

donde ¥ es una constante conocida como relacidén de Poisson.

La relacién de Poisson para @uéhos de los materiales varfa entre
0.15 y 0.35 y a menudo se supone igual a 0.25.

Y
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Si al pfralelepipedo rectangular se le sujeta a la accién si-

multdnea de esfuerzos normales G Gy 392 uniformemente distri-
buidas sobre sus caras, las deformaciones normales por el ---
principio de superposién de causas y efectos son las siguien-
tes: '

Ex:e(Tx-v(fyerY Ey: 2 (T-v(Tn16)); €2 :—‘c-[ﬁ‘;-v(ﬁ‘qq-ﬁ'n\]

1.5.- Estado plano de esfuerzos.

Si suponemos que en un piano horizontal los esfuerzos son si-
métricos, Gye«&z y que no hay desplazamientos en una.direc---
cién horizontal, €z¢0

tenemos:
(v 4 L W
00z - V@y- vix .
Q.‘- coamao 0.1 =Gi

' ' o‘c’. wq- vc‘

0:0y (\- VY- ¥ix .
1) = 3183 =7, R

G (e g ke ()

Para valores de v entrefyts Gezdy: 2 2% o sea k=0.25 2 -
9.5 con k=0.3 como el valor mids probable..

para un estado plano de esfuerzos con y.yéc2otenemos:

Ex :-é-('ﬁ'x—vd'z)_ ] Eerz-0-= -la-(d'; - PO':}

Para (Tp=Vex y &=y tendriamos

ex =4 (@x- vien) = & @x (1-v') y E= %(l-iﬁtl
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La relacién T;F) de Terzaghi con valores usuales de ¥ para
ta roca entre 0.3'a 0.25 y 0.2 es contradictoria a las medi-
ciones actuales realizadas en galerfas profundas. Los resul
tados de mediciones favorecen la hipftesis de Heim; Gy:sGysCn ke
con K=1 se requiére que Y=0.5 el cual no existen en las medi
ciones de la roca. Se presenta una paradoja obvia conocida
como "paradoja de terzaahi®, '

1.6.- Esfuerzos de campo.

Hemos visto que los esfuerzos de campo dependen de las condi.
ciones de confinamiento del material y del comportamiento --
eldstico de Ya roca, asf como, de la magnitud de los esfuer-

z0s de la corteza terrestre.

De esta mahera; los esfuerzos alrededor de un tunel pueden -
compararse con los esfuerzos- alrededor de un agujero en una
placa siempre y cuando se cumpla (1) que la abertura sea lar
ga'en comparacién con su seccién transversal y (2) que la --
distribucién de esfuerzos a lo largo de la abertura sea uni-
forme e independiente de su longitud.

Asi el problema de un tidnel se reduce a un problema de defor
macién plana y puede ser resuelto considerando un agujero en
una plca ancha sujeta a un esiado bidireccional de esfuerzos

'actuandq en el plano de la placa.
-+ A 5upcr{.ic"¢

5’\!%5\
} T3
= Sv

O =

T

J O @,

Ailia M ARkl

shzo
T
5 4

v

Svi-Th Syz=0h Syz-Th
~
mreo mag ma
Unidireccional Restriccifn Lateral - Hidrostdtico

Suposicidén de tres estado’ de esfuerzo de campo.
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"También deberdn considerarse qeometrias sump?es cpmo cfrculos

elipses, 6valos o rectinqulos con esquinas redondeadas.

- . Los esfuerzos verticales se considerardn iquales azrh equivalen

tes 2l peso de la cobertura de roca en donded' = peso volumétri-
co de la roca y h= la profundidad vertical del tGnel.
Por 1o tanto: Sv= Componenﬁte del esfuerzo vertical.

Sh= Componente del esfuerzo de compresifn horizon

tal.
y m = Constante que depende del estado de esfuerzos

de campo.

-E1 estado de esfuerzos para m=0 puede ocurrir a poca profundi-

dad y/o cerca de superficies verticales libres.
-E1 estado.de esfuerzos reoresentado por m-% puede ocurrir nara

un amplio intervalo de profundidades.

-E1 estado de esfuerzos para m=l puede ocurrir a aran profundi-
dad o0 en macizos con rocas semiviscosas o pldsticas {rocas sua-
ves o blandas).

2.; ESFUERZOS EN LA VECINDAD DE EXCAVACIONES SUBTERRANEAS

Los esfuerzos aue se generan en la vecindad de excavaciones ---
L]
subterrdneas,'por ejemplo tineles largos profundos son semejan-

tes a los que se producen alrededor de un aguiero ‘en una placa.

infinita. Solamente unas cuantas secciones transversales oue--
den ser analizadas teSricamente; sin embarno por medin de fotn-
elasticidad o andlisis de esfuerzos, aberturas con cua1qu1er --
forma de seccidn transversal pueden ser estudiadas.
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-Considerando una nlaca infinita de esmesor t con un aauiero -
circular de radio a con centro en el orinen y sujeta a esfuer
zos de tensibn Sx y Sy. Para una distancia larqga desde el -

agujero, las componentes polares de esfuerzos serdn aquellas
resultantes solamente de la an]icaciﬂn de esfuerzos:

2.1.- ESFUERZOS EN UNA PLACA CON UN AGUJERO CIRCULAR

3i eﬁ una placa sometida a un esfuerzo de tensifn uniforme

se prdttica un aqujero circular pequefo (didmetro del aauiero
5 veces menor que el ancho de la nlaca) se oroduce en los nun
tos n-n una grdn c¢oncentracidn de esfuerzos. La tenrfa exac-
ta desarrollada por Kirsh en 1898 muestra que el esfuerzo de
tensién en estos puntos es iagual a 3(J . Se ve tamhién que es
ta concentracifn de esfuerzos es muy local y esta limitada a
la vecindad del agujero. Si trazamos una circunferencia con-
céntrica con el agujero y de radio ¢ relativamente grande, --
puede suponerse aue el estado de esfuerzos en esta circunfe--
rencia no queda afectado por la oresencia del aqujero.
Consideramos por tanto un anilio c¢ircular separado . de 1a nla-
ca por una superficie cilfndrica circular de radio ¢. €En ca-
da punto de la superficie exterior de este anillo aolicaremos
esfuerzos dirinidos verticalmente y de vaTorGSmgSes decir, --
iguales al esfuerzo corresoonrfiente en el &rea elemental A de
Ta placa.,

Por lo tanto, los esfuerzos en el interior del anillo serdn -
aproximédamenteJ1os mismos aue en el trazo de la nlaca limita
do por el circulo de radie c.

De esta manera el nroblema de la distribucién de esfuerzos en
ias proximidades de! aqujero aueda reducido al Ade calcular --
esa distribucién en un anillo circular de seccifin rectanaular
501$E1tado por fuerzas verticales conocidas de 1ntens1dad
distribuidas en forma contfnua sohre su contornn exterior.
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Este problema puede resolverse considerando un cuadrante de ani-
110 en el cual los esfuerzos ligados a la seccidn m-n pueden re-
ducirse a una fuerza de tensifn longitudinal No aplicada en el -
centro de gravedad de la seccién y a un par flector Mo.

La fuerza longitudinal de tensidn se determina por las condicio-
nes de la estdtica, y es: Nes=@G-¢

In']lcm"a‘ Numecrice de \o‘.. eafuelzos
LI v -

3en-¢t—4
_ - x{-xilg h
! ' 1 Ra e (A2 4 Gb-c)
' .
a b _t Rb:il(o+\ohsc)
Y { 1 i

(Iﬂ-s 15308 ¢ ’
¢ gczgh(ac+bh-o\

Rat (1x0+éer u.'ia'n-\)& = 1, 62\3 %_l-f
! 127}

Bbz(oblo:no-‘-lo?u-u)-"'lt-a S.ouo-"iluﬂ'
r a-s -
- rac # W b <

Re =(1x1 4 ¢no0.303¢-0) 50 2 S.ctis g™

trepttfe e

1. 5‘“‘

r _ 15.3138 2
Nos G ¢ Iz— T ¢
E1 momento Mees estdticamente indeterminado (porque no conoce--

mos €) ¥y sé puede calcular por el teorema del trabajo mfnimo --
utilizando la-.expresién de 1a energfa de la defcrmacién total -

Sz Gearle

de barras curvas para aniilos gruesos, como Ssigue:

S
2 2 1 .
Los : N 4 ol V
u :Jo ( t - Y Ao ) ds

2ate & ZAE AER
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En esta expresién la fuerza longitudinal 'y el momento -
flector para la seccidn general del anillo caracterizada
por el dngulo ¢ sont

N:z(Tc c.os7-¢ Y

M:Mg + fe (1-cos ¢) (%(nfcn ¢) +%cos¢] -

ge(c- ) (1-cos ¢)

\—-\’-—l

R R
donde h es la altura de la seccibn rectangular

La ecuacidn para el cé]culo de Mo es:
I/z'
du =S__£ SJM}_,Q
(.

dMa AEe

donde: dg: Rd¢
Después de integrar se tiene:

-~

2 ]
Mo: 2.5€ ["%-“'%‘. (-gm) ¢ 24+ F (1r 2)]

i

en donde R = radio de la linea media y @ la distancia
a Ta. 1inea neutra desde el Centro de Gravedad de Ta sec
cién. ' ' '

El esfuerzo en el punto n de la seccifn m-n del anillo
consta de dos partes: 1° el esfuerzo de tensidn produci
do por la fuerza longitudinal No e igual a:

¢ = h:::% (4) . . *
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Yy 2° el esfuerzo en el punto de flexién producido por Mo cu-
yo valor es:
ea

h
oot QLB (- 2) o

en donde a= radio del agujero.

La distancia e se calcula por 1a ecuacién para diversos valo-
res de la relacién % y después ¢4 y ¢ se de_terminan por las.
ecuaciones (d) y (e). E1 esfuerzo miximo es: Tmds= 0 4+ G2

La distancia e se calcula por la ecuacifn r= h
log L
n d
Resultados:
c/a 3 4 5 6 8 10
2 ... 0.1796 0.2238 '0.2574 0.2838 0.3239 0.3536
Q.. .5 1.33 1.25 .2 . .1
& 1.50 3 1.20 1.14 1.11
7 S 2.33 1.93 1.83 1.83 1.95 2.19
T .
(™ S 3.83  3.26 3.08  3.03 3.0 3.30
Q ce

Comparando los ndmeros de la Gltima linea de la tabla ante--
rior con 1a solucifn exacta para un agujero pequeiio ¢m3x=3f;
se vé qu§ para 5(%(8, los resultados del c&lculo aproximada-
mente estdn de completo acuerdo con la solucidn exacta. ---
Cuando %_(5 el agujero no puede considerarse muy pequefo, --
por 1o que tiene una influencia apreciable en 1a distribucidn
de esfuerzos sobre la circunferencia de radio ¢ y la hipéte--
sis establecida sobre la solicitaciénen ¢1 borde exterior --
del anillo no es suficientemente exacta. La discrepancia con ‘
la teoria exacta para %)8 se debe a la exactitud insuficien-
te de la teoria elemental de piezas curvas cuando el radio in
terior es muy pequeflo comparado con el exterior.

Para un punto cualquiera de la seccifnxm-n a una distancia r
del centro del agujero, el esfuerzo normal es:

Gkn;:-g{?&.%;tiséi) |
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dondef}s e} esfuerzo de tensidn uniforme aplicado en los -
extremos de la placa.

Esta distribucién de esfuerzos se presenta en la figura de

abajo y se ve que la concentracidn de esfuerzos esta muy -

concentrada en los puntos n_ . El1 esfuerzo disminuye ré-
pidamente a medida que r aumenta, y para un punto situado

a una distancia del borde del agujero igual al radio del

mismo, es decir, r=2a se tiene un esfuerzo norma](k-i%¢

También disminuye rdpidamente el esfuerzo al crecer ¢ Yy pa
raQ%eH esfuerzo normal en el borde del agujero es de com-
presién e igual a § o sea Gp=@

Si los esfuerzos externos fueran de compresidn tendrfamos
un esfuerzo tangencial de tensitn Gfpara f--’-‘- y un esfuerzo
de compresién Gu¥para Tos puntos n.

HENNEREY
T _ Lal=12€

\\
N
/—e—"\>/

=t
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Considerando una placa con una perforacién en el centro
que se supone de material homogéneo, eldstico e i56§%po,
Kirsh determinf los esfuerzos normales, tangenciales y -
cortantes en cualquier punto de la placa.

Se supone que las fuerzas externas P y { corresponden --.

fon las transmitidas por la cobertura de roca.
‘ P

LT

1

‘Esfuerzo tangencial:
| _PiG /B2 —ae( PN
(o5 (H-—;!\ Lt f4)°°5 29
£sfuerzo cortante:

2 4 _
.,3:!(_25_3:.)
Zg: ral Uiar=3 T Sen 286

Se observa que los esfuerzos en la placa no dependen de -

Ey ¥
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Para el caso r=a, 0=0° y P> Q y tomamos un elemento de roca,
el confinamiento horizontal es cero, de manera que sf (3p-Q)
PRc (Resistencia en compresidn simple de la roca), entonces

se presentardn fracturas con un dngulo de inclinacidn res---
pecto a la vertical de 45° - ¢/2. '

2. falla \ |
TR

Yaila in.
ci-‘;i: ~e 2

Para el caso r=a, 8=90° y P> Q y tomamos un elemento cuyo --
confinamiento vertical es céro, de manera que (3Q-P) es ne--
gativo se tendrdn esfuerzos de tensién en la clave y la roca
puede fallar por tensidén en caso de que ese esfuerzo de ten-
sién resultara mayor que la resistencia eqﬁensidn‘de la roca.

/

Resumiendo:

Es 1a 1° condicidén para que se presenten fractu-
Si(3P-Q)»Rc{ras por compresién en el didmetro horizontal del
y (3Q-P)¢<9 | tdnel y fracturas de tensidén en la béveda del td

' nel, ‘

Si P)E%:Q €s la 22 condicién para que exista tensidn en la
y P» 3Q clave del tiinel.
0 sea que p)5%19> 3Q : Lo Rcy 80

Si Rc ) 8Q significa que no se tendr&nbrob1emas de falla de -
la roca ni por compresidn ni por tensién.
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Para una.distribuéfén de presiones externas de tipo hidrostd
tico, o sea P=Q; la cual se presenta en tdneies con gran-'co
bertura, estudiados por Heim, Suiza 1878, los esfuerzos nor-
males y tangenciales pueden determinarse utilizando las ex--
presiones de Lamé para conductds de pared gruesa sujetos a -
presign externa P. '

oz P(1-2)

rt Formulas de Lamé.

e - P(H%)

Te:=0
Para a=r: Gg= ZP 4y T¢ =0 en toda la periferia del -
| tineld.
' Q?. .
Para r=4a: GQ:P(|+E2_) Z1.0LP Y

Gz P{1- 2 y:0.94p

leal

De acuerdo con esta hipdtesis la distribucidn de esfuerzos -

en el tinel serd:

2 familias de fallas aue delimitan los hlonues fa
1lacos; cuando 2P ) Rc se presenta el fénomeno de
roca explosiva va aue el blocue queda suelto y es
expulsado (rock-burst). La explosién de estos --
blogues libera mucha energfa.

maqoio ~ Co:1P

E1 comportamiento de la roca es ---

eldstico si 2P < Rc, nero si el mate
GerreeP rigl se fractura €1 comportamientn
\ ' de 1a roca en 1a periferigfdel ti--
o : ! nel es pldsticn, formdndose un ani-

H I ] 1o de material fracturado de pro--

Ny iy a o piedades mecinicas muy bajas, de me
/ (eev.94Prera que los esfuerzns se “arquean

o "puentean" librando la zona frac-

turada apoydndose en la roca méds --

“a—. D leiana del tiinel.

-~
%

o
»

~ : i.e_ncn P\;dieq

o -



Variacién del esfuerzo tanaencial

D
para el caso Q=—p—

Para:8= Q° y
e=0°y

€=90° y
0=83° y

€=445°
0=45° y

“

a3y

r=a ;

r=4a;

r=a ;

r=da;

r=a ;

r=4a,;

e =2.67 P
Ga=1.04 P
0 =0.37 P

G6=1.33 P
fa=0.71 P

: - e .- ,__.P_..777 - = -

—_— -
—_— -—
—_— : ——
‘;+ //(’ﬂ‘\\\l +—

_4__. - . s .E
— _i\\\__,/// +— 93
. . . ——

— ) ~—
—_— -~
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CONCENTRACION DE ESFUERZOS EN UN AGUJERO CIRCULAR
PARA UN ESTADO BIAXIAL DE ESFUERZOS DE CAMPO

£
4
i —{ "M
' : M=o
34 | G
| v
§i | 3
=277 | g}
T wat nio
) | y .
[ 2L s
Sv "
i ! ™
[3 L o -1 ] mal.
L ot i i i —— e — o — —
& . AT
2 Sv 3
e 20 o _F P
9/} z '3 3

~Las concentraciones de esfuerzos con signo positivo significa
que son d2]1 mismo signo que los esfuerzos exteriores aplica--
dos. Cuando las concentraciones de esfuerzos tienen signo ne
gativo signffica que son de sfgno contrario a los esfuerzos -
exteriores aplicados.

ESFUERZOS EN UNA PLACA CON VARIOS AGUJERDS.

RN ENEE
e WS-
— O |

A
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Caso* Sx = Sy Sy#0 ; Sx=0 Sy=0 - Sx#0

Esfuerzo Go Qe Te.
Sy Sy ' Sy

Wo p=0° 8=W 9=0° 8=% g= X X

2 7
0 2.894 0.000 3.859 0.000 2.569
0.5 2.255 2.887 3.151  3.264 2.623
1.0 2.158 2.411 3.066 3.020 2.703
2.0 2.080 2.155 3.020 2.992 2.825
4.0 2.033 2.049 3.004 2.997 2.927
7.0 2.014 2.018 3.001 2.999 °2.970
10.0 2.000 2.000 3.000 3.000 3.000

La concentracién de esfuerzos para el caso de dos agujeros --
aiineados es considerablemente menor que el resultante de un

%o de agujeros alineados.

nimero iq;?iﬁ
Los esfuerzos en el pilar aumentan a infinito cuando el ancho
d2l pilar disminuye. Por lo tanto, re1éciones Wp / Wo peque-
Aas debérén evitarse en excavaciones subterrineas. (Resulta-
dos de'Liné Chih-8ing “On the stresses in a plate containing
two circular holes™ Journal Applyed Physics, January 1948.
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ESFUERZOS EN UNA PLACA CON CINCO AGUJEROS

La distribucién de esfuerzos en la periferie de 5 agujeros

circulares con igual espaciamiento fue estudiado por Ouvall

para varias relaciones Wo/Wp. Las mdximas concentraciones

de esfuerzos ocurren para los puntos A, B,C,D y E. Obsérve
se que las concentraciones de esfuerzos en D y E son précti

camente

iguales.

|

N

Sy

IREERER

p—

-

E-E-0-0-O
. - : P: w.;

W

J
[

) |

ERREERERRE

Ho A 8
Hp
1.07  3.29 3.29
2.21 3.63 3.72
2.96 3.53 4.08
4.35 3 96 5.12
[y L |
3 N
I/’ \\\\ /"/ \\\
' wig \] ! wla \
n‘\ ' ,J' t I'
Sl N
. - P e '
L . |
r ~ —~

C D E
3.29 3.29 3.29
3.89 4.03 4.03
4.22 4.39 4.39
.22 5.28 5.28

Si Hp=i2 L=Wo+ 42 =2 o < o
. A L & 205
La relacidn de dreas — = = = -
. Wp  Mp Mo

Por 1o tanto el esfuerzo en Wp es por io
menos 5§ veces mayorque 3v.

It
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CONCENTRACION DE ESFUEZOS EN DOS AGUJEROS CIRCULARES
Wo/Wp= 1 '

|

Sv

a—— ShetASy

-l - ol —l, "]
4 v
= we B
z

Para cada uno de los esfuerzos de campo analizados, la concen-
tracién de esfuerzos de compresidn critica para ©&=0° es mayor
para el caso de varios agujeros que para un solo agujero, la -
mayor diferencia ocurre para esfuerzos de campo de tipo hidros
titico (Sh= Sv).

Una concentracidn critica de esfuerzos de tensién ocurre sola-
mente para 8=90° para el caso de esfuerzos de campo unjaxial --

(Sx=0 y Sy #%0)
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CONCENTRACIONES MAXIMAS DE ESFUERZOS PARA VARIAS -
RELACIONES ANCHO DE ABERTURA A ANCHO DE PILAR RELA
CIONADAS TAMBIEN .CON EL NUMERO DE ABERTURAS.

ot

)

o

w & ‘ LEMNEMD A

B

3 x””/”’T ::; S\ BaLo
3 LT ' °
- L o o -0 &

7 ]

0 - 2 A
v 1t O/Q’

4

E i+ 3 a
x

‘ -

E o 1 1 I 1 s X

o [ z 3 & 5

MUMEZD DE ARCATUEZAS
Ubsérvese que cuando el ndmero de aberturas tiende a infinito

#7 valor de 1a maxima concehtracidn de esfuerzos es solo 15%
mayor que para el caso de presién hidrostdtica (Sv=s,).

DISENC DE PILARES

-

[AY]
fuando 1a113ﬁitud de los pilares es grande comparada contra -

27 ancho de la abertura entre los mismos, se considera enton-
ces una estado de esfuerzos de campo bidimensional,

Pilar

NN

=

—he —Ap Long, Unitaria
— 1.

l—-—-—ng

|
<

S

R
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Para un ndmero infinito de pi]ares con ancho Wp separados por aberturas
con ancho Wo, el “esfuerzo promedio en el pilar® 3p, se obtiene supo---
niendo que un pilar soporta uniformemente sobre su plano medio el peso
de 1a roca existentes sobre el pilar mas 1a mitad de la abertura de ca-
da lado del pilar. —

3p=HR_* WO gy
Wp

0sea:5p- Ap = Sv (Ae + Ap) .. $p=Sv %%

en donde: Sp= esfuerzo promedio en el pilar
Ae
Ap= drea del pilar
At= Ae+Ap * drea total

drea excavada

Esto significa que el esfuerzo promedio en un pilar para un sistema de -
aberturas puede obtenerse a partir del 5rea del pilar y el drea total --
dentro de los 1imites minables,

Para un sistema de aberturas paralelas separadas por N pilares donde el
ancho de la abertura es Wo, el ancho del pilar es Wp y la longitud de -
las aberturas y pilares es Lp, el &rea excavada esta dada por:

+
0

Ae = Lp-tlo- N

y @1 drea del pilar esta daca por: Ap = Lp-Wp- N de donde el esfuerzo -
promedio en el pilar es:

La reYacifn de extraccién Ra se define como 1a relacifn entre e) &rea --

excavada y el drea total:

e _At-Ap, ., Ap . At_ 1
Ra= 7% = 1 I'IE'IE %



E1 esfuerzo promedio en los“piTares puede determinarse a par-

tir de la relacién de extraccién Ra; desde 3p=Sv %%.

. 1
Sp—Sv ( T:ﬁ;‘) ......... (a)
0 bien: :
_ Sv
Ra=1- gﬁ .............. (b)

Para relaciones de extraccifn mayores de 75% el esfuerzo Dro-
medio .en el pilar y la midxima concentracifn de esfuerzos son
igquales, de aquf que la ecuacién {b) puede ser reescrita como ..

una ecuacidén de disefio para nilares Sustituyendo %% nor ----
Cp . Cp . .

r;rgv, donde ¢t es la carga de seouridad del oilar,

' _ Sv

esto es: Ra= 1- To x Fs

Si la relacidn de 'extraccidn es menor de 75% el esfuerzo gro-
medio y la mdxima concentracifn de esfuerzos en el pilar %% -

e . Gim&x Gem&x deberd susti--
puede ser sustituida en (a) por: v YTy _

Sv

foe mix

tuirse por tp Fs para dar ta ecuacién {b).
el valor de —¢ para cualquier relacifn de extraccifn nue

de obtenerse de ia grdfica sicuiente:
12 :

|

'y C?nc‘:o ovales -%‘; =0.5

- r'd
O Cinco circules

_S_E (ca\cu\adc)

— By

N L
o 0.2 o.4 0.6 0.8 -0

Relacién de extraccidn Ra.

Pa Yio/Wo - Wp/W¥o

0.3 Wo=Wo Nn=‘-!o1

0.5 Wo=2Wn Wps i Wo
) i

0.67 YWo=4up Wn= % Wo

0.71 Wo=5Wp Wo= é Mo’

43.
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RESISTENCIA EN COMPRESION DE PILARES

La resistencia en compresidn de pilares se determina a par-
tir de la resistencia en compresifn simple de especimenes -
de laboratorio corrigiéndose por esbeltez.

Se utiliza para ello la s1gu1ente expresidén que es vél1da -
para relaciones de esbeltez (3) desde 0.25 a 4.0 ;-

Cs=c,[0.778+0.222 ()1 (b)

en donde: C1= Resistencia en compresidn simpie para especi

menes con ¢ =1

Cs= Resisten%ia en compresidn simple de especfime
nes con .p#!

d= Difmetro del espécimen
h= Altura del espécimen

La resistencia en compresidn de un pilar en roca masiva e--
ldstica puede calcularse con 1a misma expresidn substituyen

go d } h por Hp y Wp:
_ Y, .
| Cp= €,[0.778 + 0.222 ( n% )] - - - - =°(b)

en donde Wp=Ancho del pilar

Hp=Altura del pilar

£l resultado ast obtenido deberd estar del ladeo conservador
tomando en cuenta 10s siguientes aspectos.

1.- La resistencia en compresién de un espécimen de seccidn

transversal WxL y W¢L como la del pilar es mayor que la
de un especimen de seccidn circular con dismetro W.
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2,- S1 "las superficigs del nilar son c6ncavas en caso de que

estén formados por aberturas circulares, la resistencia
del pilar pudiera ser alqo mayor que la resistencia de -

pilares con paredes rectas. .

El extremo empotrado de un pilar formado en roca contfnua

pudiera ser mayor que las restriqciones laterales que ‘se

tienen en una orueba normal de compresién simnle,

La ecuacién (b) no da un aumento tan arande en la resis-
tencia del pilar para diferentes relaciones de Wo/Hp co-
mo las dadas por otras férmulas P.ej. si Cp=Cc (%E) }
donde Cc es igual a la resistencia en compresidn ge un -
espécimen cdbico; para un pilar con relacifn Wp/Hp = 4,
el incremento en la resistencia para un pilar cidbico npu-
diera ser el doble mientras que con la exnresibn {b) re-
sulta de 1.66 veces.

NOTAS

(1)

Habrd que tomar en cuenta para considerar el "ancho efec
tivo de un pitar" el efecto del fracturamierto nroducido
por los éxp1osivos. Se ha obseryado'y medido que l1a ro-
ca fracturada alcanza hasta 1 m, desde la sunerficie del

pilar.

En el caso de exnlotacidn de minerales conviene utilizar

.voladuras de precorte oara oreservar la sanidad de 1a ro
ca vy el costo adicional de 1a voladura nor aumento de ba

rrenacifén y explosivas se comnpensa ¢on un aumento de ex-

plotacién de mineral.

En la exnlotacién de minerales usualmente las metas se -
encaminan a una obtencidén de mineral tan alta como sea -
posible y que sea comoatible con 1a sequridad.

Un sistema de exolotacién a base de "pilares continuos”
pudiera no ser la mejor manera de alcanzar el objetivo -

anterior. |

N o_‘ . b
Por ejemplo: conciderando un deodésito en forma de un estra
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to de 15' de espesor; a causa del fracturamiento de los explo-

sivos el espesor efectivo del pf]ar pudiera sec¢r de 9'.

—

Sinembargo, si la relacién altura-ancho (Sﬂj decrece 2 » ha---
ciendo Wp=30'; para una relacidén de extraccisn de 75% (valor -
nominal para mineo en roca dura) el ancho del salén deber§ te-
ner 90', un claro que pudiera ser. minado solamente en roca ex-

cepcionalmente competente.

Por otro lado, si se utilizara un arreglo tridimensional de --
pilares, la relacion de extraccidn de 75% pudiera -alcanzarse -
en el mismo depésito con salones y cruceros ton ancho de solo
30'. '

N
\

|
\
|

3¢’ 3¢ ag %0

N

NN

-'l.
-
g.g_
- 3

K

= - . .-.' 30.L = | =
Ra 1 it Ra 1- WWL- 1- 0.25 = Q.75
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47.-

Arreglo tridimensional de pilrares.

Mientras que en los pi]afes continuos 1a relacién longitud a --
ancho del pilar es muy arande, en un arrealo t-idimensional de
pilares esta relacidn es de 1 o algo mayor de 1.

E1‘estudio matemdtico tridimensional de estos pilares es’com--.
plejo y hay poca informacién de modelos fotoeldsticos tridimen-
sionales. Sin embargo, haciendo ciertas suposiciones este caso
tridimensional puede aproximarse a 1os resultados tefricos y 95'
perimentales del caso bidimensional de nilares contfnuos y ‘una
ecuacibén de disefio puede establecerse.

Las suposiciones son las siquientes: {1) eh un arreqlo tridimen
siona)l de pilares, los pilares soportan la caraa total de cover
tura de roca uniformemente en su seccifén transversal y el es---
fuerzo promedio en el pilar puéde ser calculado por la ecuacifn
Sp= Sv %% siempre y cuando haya por lo menos 4 pilares en un sa
16n, con los pilares extremos alao menos esforzados que los oi
lares centrales, (2). La relacifn de extraccifn debe ser alao
mavor de 75%, valor que es consistente con la prdctica minera.

En este caso la concentracién de esfuerzos oromedio en el nilar

~puede determinarse por la expresidn Sp=Sv { TT%E_)‘

siestas condiciones se satisfacen, el esfuerzo oromedio en el -
pilar y 1a ecuacifn de disefio para poilares contfnuos son satis-
factorias para el disefio de pilares con arrenlo tridimensional

como sigue:

Spxsr ( pzgz=) ¥y Ras 1o Dt



en donde para'este caso Cp es la resistencia enm comnresibn
pilar corregida por esbeltez con la mfnima dimensibn de 1la

cifn transversal como ancho del oilar.

Para un sistema de arreglo aleatorio de pilares y de forma
irregular, el 4rea de los pilares Ap y el &rea vxcavada Ae
de evaluarse por integracién grdfica del drea total minada.

48, -

del
sec

nue

Para un sistema de pilares con forma reoular y con los arre--- -

glos que se muestran en }a siquiente fiaoura, el &drea minada --

total pude considerarse comnuesta por N elementos idénticos Ae

drea (Wo + Wp) (Lp + Wp), esto es:
At= N(Wo + Wp) (Lo + Wp)
el 4drea total de pilares es:
Ap= N(%p . Lp)
Por lo tanto el drea excavada serd:
Ae= N[(Wo + Wp) (Lp + Wp) - Hp-Lﬁl

y la relacidn ce extracci6n:

fe _ ~_up.lp Y
Ra= ¢ = 1- [Ho+WP) (Lo+Wn]) 1- 7%

Verificando.-la expresién nara un sistema de pilares con Yos=

do= Lo se tiene:
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ARREGLO TRIDIMENSIONAL DE PILARES

(a) Aﬂ'cjlo '[rl'eﬁulc_r

W wl
| LP - wﬂ N ° ° wo

—r - - .

ey Plares cvadrados

(b} Pllares r‘ec'l'nnt‘ulc\res e .

ﬂUiquen{'e espac?qdas : requ\armcnle. ‘:s?qr.'mdos
BN
W IL u__-—-lf'\hrc;P-r_ic'r\ de fracl‘urns
!
— l
I I
| —
| (9) i

Pilares cuadrados, reqularmente espaciados con Wo=Wp,

49,
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DISERO DE MULTIPLES ABERTURAS EM ROCA COMPETENTE

CONCLUSIONES

" Las

Y‘ES-.

1.-

princioales conclusiones pertinentes sobre &1 diseilo de pila
continuos son:

La mixima concentracién de esfuerzos que se desarrol1a sobre
las paredes de los nilares de una serie de aberturas horizon
tales paralelas son dependientes bédsicamente de 1a comnonen-:
te vertical de esfuerzos externos. '

La mixima concentracién de esfuerzos de tensi6n que se Aesa-.
rrolla en el techo y nisc de un sistema de mdltiples abertu-
ras en un campo de esfuerzo uniaxial, decrese con la anlica-
cién de un esfuerzo horizontal que ceneralmente es de compre
si6n con Sh % Sv. '

Para 5 6 mas aberturas en roca el&stica la mixima concentra-
cidn de esfuerzos de compresién son iguales con excepcibn --
de las orillas de los aqujeros extremos, en las cuales la --
concgntracién de esfuerzos es menor.

En l1a mayor narte de las operacfones de mineo en las cuales
m 1/3 el nroblema de disefioc de multiples aberturas se redu-

ce al disefio de oilares de sopnrte estables.
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G tmommmee . ¢ (e

.- Turda lisara tcrrono pantanoso | : -f }60 -1 000

Turba pesada y terreno Pantanoso . . - 1000 -1 500
Avena fina de playa -~ : . . .. . “1.000 -1 500
Rellenos da limo .arana y 3rava e 1 000 - 2 000 _
 Arcilla mojada ' , ’ ' 2 000 - 3 000
. Arcilla Nimeda " . . . ~ ' o .4 000 -5 000 :
Arcilla seca o ' _ ' _” . 6 000 - 8 000 .
Archilla soca onduracida : l L 410 000 " ’
Limo conpactado con arena y pocas piedrau ' 8 000. -10 000
‘Lo mismo con uuchaa.piedraa, S .+ . 10 000 -12 000
_Grava menuda con mucha arens fina ._;' . 8 000-'~10 000
" Grava nﬁdia con aé.nlﬁfinp . .H‘_ 3 : .10 000 =12 000
' Grava media con arena gruesa ' :  L o 12. 000 -15 000
Grava gfﬁeca con lrcna'gruoia" oo ,. E 15'000 =20 000
Grava gruesa con poca arena. : e : <+ 15 000 =20 000

Grava gruesa coa'poca arena. uuy conpactada} “;zo_qQo_rzg 000 -

§i se conoce la rigid;; del tarreno s;.puodo utilizsr la axﬁf‘o#&nici_
guiente, . SR . ‘ : ‘ '
ce—l
£.7F

P

| e ﬂéqﬂe 'l'?,' Lo
. C= 00p£1cionte de balasto (tln )
';f! - Rigid‘: o uﬁdulo cdouﬁtrico del terzeno (t/-
R X Bupcrficio de 1a cimentacibn (m2) I
-t £ = Coaficiente din dinensionea. dependiente de 1- ouparficic
.de ‘1a cincntaci&n (pare sinplificar se toma 0 i)

LI .

Como. es aabidb; el coeficiente de balasto "C" no es una constante sino que
depende de una serie de factoras (forma de la cimentacibun, tipo de comstruc

cidn, etc.).



‘Dounées indispensables pour les calculs.

| Dans lg tableus I sont conéign&es léa valeurn-appioxinativcs du:cocf!iciané

.kl doyt bn:peut se servir dans lfpbeenée'dea donn&es:experiﬁentales.

_Caract@ristiques Composition . Valeur de k, ' ‘valeur de k
du . sol co du sol .en kg/cu 'en.rll3
Sol de faible vese, sablo frai- . 0,1 -~ 0,5 1100 - 500
demit® o chement rapporté, ) L ' -
argue bumidifife - : L
~ Sol de densité N Sableitaiéé,‘gravier 0,5 - 5. . 500 - 5 000
moyenno . , rapport8, argile hu- ' _
’ . mide . B
« Sol dense _. _ Sable fortement tass@, '5.4 10 . 5:000 - 10 000

gravier fortement tasasf
cailloux, argile peu .
_hunid.,‘uamo.l o o

. Sol tres dense ~ Argile-sablonneuso 10 - 20 10 600 - 20 000
: . tassed artificielbomat ' _ ' '
" argile dure
Sol dur - Rochefissur8e calcaire. 20 - 100 - 20 000 - 100 000
' - grés, gol gelds . L ‘
Sol rocheux ~  Roche duro . 100 - 1500 100 000 - 1500 000
Soi aréificiell | Fondation sur pieuxo - 5 - 1500 5 000 - 15.000
Materisux de - Brique 400 - 500 400 000 - 500 000
- construction Maconnerie 500 - 600 500 000 - 600 000
B&ton ' o 800 - 1 500 800 000 - 1.500 000
- 1 50b 800 000 - 1 .500 000

Béton armé ' ° 800
Dan le tableu II on trouve les valeurs des expressions: N, N, N, M,

P ,o—
r)

r



CARGA DE ROCA

Ao

——_ CRITERIO'DE TERZAGUI ____

Hp = K (Ht + B)

3

NATURALEZA DE LA ROCA

' CARGA Hp EN M

OBSERVACIONES

Dura intacta

. Estratificada, dura o es -
quistosa.

. Maciza con juntas en ndmero
moderado.

. Derrumbes moderados.

. Derrumbes muy frecuentes.

. Totalmente fracturada,
demolida, pero quimicamen-
te sana.

.

. Roca compresible
didad moderada.

a profun-

. Roca compresible a gran
profundidad.

. Roca expansiva.

¢ a.5B"

0 a0.25 B

0.25
(B +

a 0.35
Ht)

.0.35
(B +

al.l0
Ht)

1.10 (B+Ht)

1.10
(B +

a 2.10
Ht)

a 4.50
(B + Ht)
Hasta 7.5 m.

fundidad indepen
diente de {(B+Ht).

de pro-

Ademe ligero si hay caidos.

Ademe ligero con marcos.

La carga puede variar re -
pentinamente de un punto a
otro.

No hay presidn lateral.

Poco o nada de presién la-
teral.

Se genera una presidn muy
importante. Se necesitan
zapatas continuas para sopor
tar los pies derechos del -
marco o cimbras circulares.

Presidén lateral importante,
necesita reticula para la
plantilla,

Idem.

Cimbras o marcos circulares
en casos extremos usar SOpoOr
te retractil.

H 1.5 (B + Ht)



LW CARGA DE ROCA
CRITERIO DE PROTODIAKONOY

11/5_\_%1/'/

H=

B .
T

25% ES*%}}‘: Féso &Thﬂl

de Koca,

f = variable de acuerdo con cada °

tipo de roca.

l f=2tany
{
TIPO DE
NATURALEZA DEL SUELO ©
ROCA 0 o ROCA £ F b Rc, Kg/cm2
SUELQ
Muy resis-{ Mas resistentes: cuarcitas, basal- :
tente. saltos, otras rocas de resistencia 20 2.8-3.0 87° 2000
excepcional
Muy resistentes: granitos,pizarras '
siliceas, cuarcita porfidica, are- 15 26a27 82° 1500
niscas y calizas resistentes.
Arenlsca-ls y calizas, conglomera - 10 25a256 82° 1000
dos resistentes.
. Cél1zas, gfanitos alte?ados, are - 8 2.4 80° 800
Resisten- niscas y mdrmol, dolomitas.
tes.
A?enlscas comunes, mineral de 6 2.4 75° 600
fierro.
Pizarra arcillosa, arenisca, cali-
. za-mis débil, conglomerado poco ~ 4 2.8 70°° 400
Resisten- . -
resistente.
cia media | o, orra més débil, marga compacta, 3 2.5 70° 300
lutita.
Pizarra blanda, caliza blanda,
marga comun, arenisca descompues- 2 2.4 65° 150~-200
ta.

f=tan @ Suelos friccionantes
f=tan @ + C_ Suelos cohesivos
100

£= Ge' Rocas ;Gcr- Rcsts{i Compl‘.simple

100
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With Yield Control Experience
. ladgpted stram Cording 9nd Camfel

Crownh Wedge
£

— % Curve C results from analysis of the crown wedge case (Fig. 1<) by Cording
and Deere (1972) who suggest it as a tentative criterion where yield will be
- well controlled. In a sense, Curve A can be regarded as representing conven.
tional (older) practice — blast damage and sizable yield — and Curve'C as
showing the major reduction in support load attainable with modern practlce
— vyield controlled to a small value and ground arch well preserved, as is
customary in rock chambers.
Very likely Curve C can be further developed into a semi-empirical approach
for modern practice — as by validating it with further experience data from
future test sections, including several current tunnels using the observational
"approach of the Austrian Method. One example is the data becoming avail-
.able from the comprehensive measurements at Tarbela Dam — Hillis (1974).
] Concept of Optimum Yield — In Fig. 1-a Curve A primarily represents “the
, loosened rock load” — an active load bearing on the. crowm support as diag-
ramed in Fig. 1-b. To a major degree its magnitude depends on the construction . -
method and quality of workmanship — an example of the cld maxim that . -
“most problems in rock construction are created by man’s own actions.” With -
some risk of oversimplifying, this is illustrated by Fig. A-2.
Relief of the original ground stress by excavating the tunnel creates a "de-
. stressed zone” around the bore; and the immediate ground arch tries to form
g - near the bore — partly within but mostly outside this desatressed zone* whose -

*Some literature tends to interchange the terms "destreased 2one” and “plastic fohe.”
F , Here it is preferred to reserve the latber term for the case whers the destressed zone is

1 ‘not only weakened by loosening but is aiso converted into the plastic state by overstres.

sing beyond ita strength. Such plastic condition does not necessarily occur with smaller ' “‘"

. openings in atrong rock, but is {airly common where largs openings in wenhrrock had
g to create the case of "squeezing ground” —

dlacuued nextpaga 4 A
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gtrength and stifiness huve been reduced by some inevitable loosening. If vield
control is established at this point (by prompt placement of proper support),
then further yield is small — represented by strain needed for mobilizing the
ground’s shear strength and for stress to build up in the support. This proce-
dure minimizes the support load as shown in Fig. 2-b.

Z\

Roch Jolntl—\

N\
/

Roch Joints ——s be., Load on

4
Jolnts Qpenaed ]

Soened — : ‘
1

Ground Folied From Ground  Strength Malnmiained
Excessive Yiald By Contrelling Yileld

a

]

Effect of Rock Yield on Support Loading

Simple cove of jointing vertical and horizental
Fig. A-2

Contrastingly, if excessive yield is allowed, the ground strength is largely
destroyed as the rock blocks loosen (some rotate and crush, some may drop
out), progressive failure expands upward until the ground arch stabilizes at a
sizable distance above the tunnel. Fig. 2.a illustrates this and the support load
is large — essentially the weight of the zone of failed rock below the ground
arch. The situation is generally due to one or more unwise practices, such as:
support delayed too long or too flexible; poor blocking — too compressible or
spacing too wide; inadequate lagging allowing pieces to drop out; blast da.m-
age. Most past practice has been somewhere between Fig. 2-a and 2.b, which
Terzaghi's load factors try to reflect.

S

Obviously instant placement of support is not practical; but fortunately

some strain and a little time are required for a normal rock mass to mobitize its
strength. This is partly recognized in the miner’s term "stand-up time” — time
available for installing the support before the extent of progressive failure
becomes intolerable. With the development of rapidly placed types of support
(as shoterete or boits), this has led to the "concept of optimum yield” — suffi-
cient strain for the ground to mobilize its strength but not excessive to extent
of starting deterioration of the ground arch. While the concept has been dis-
cussed earlier — as by Lane and Deere, NAS (1968) — only recently has its

— —— e "

application been attempted:
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2.2.4 METODO DE DIENIAWSKI

Bieniawski (ref 3) en forma similar a Barton (ref 4) ha desarrollado un sis
tema de clasificacidn de las masas rocosas con la finalidad de servir de
apoyo a la localizacidn, disefio, seleccidn del método de excavacidn y tipo

de soporte de tQneles.
En la clasificacidn propuesta intervienen seis parimetros que son:

1. Resisténcia a la compresion uniaxial de la roca intacta

2., Indice de calidad de la roca RQD (Rock quality designa:ion)
3. Espaciamiénto de las juntas

4, Orientacidn de las juntas

5. Condicidn de las juntas

6. Flujo de agua subterridnea

El procedimiento de clasificacidn del macizo rocoso y de seleccidn del sopor

te adecuado es el siguiente:

a) Se determinan los seis pardmetros sefialados y se encuentra el valor en

puntos-aue se le asignan en la parte A de la tabla III.1S5.

b) Se suman los puntos correspondientes a los seis pardmetros y se determi
nan la clase y calidad del macizo en la parte B de la tabla III.lS.
c) Se selecciona el tipo de soporte para tineles de 5 a 12 m de didmetro
y de poca profundidad, que se proporciona en la tabla III.17 que presen

ta tres alternativas de soporte para cada una de las cinco clagses de ro

ca.

Nota 1. Para facilitar la definicidn de la orientacidn de un plano de debi

liaad como "favorable" o '"desfavorable'" se proporciona el criterio

3.2.45
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‘TABLA 1I1.15 Clasificacion geomecdnica de los macizos rocosos

A. Parimetros de clasificacidn y sus valores

Rasistencia a la compresifn > 20G MPa 100-200 hPa 50-100 MPa 25-50 MPa < 25 wPa -
simpie de roca intacta
valor 1 b1 b4 1 0
Calicad del nicles {RQD) 301 - 100% 75% - 90 502 - 751 297 - 50% < 25% o muy
alterada
Yalgr 20 17 14 8 k]
Espaciimiento entre juntas > 3m 1 - Im 0.3-1m &0 - M0 mm (< S0 mm
valor 30 25 20 ' 10 5
Rumbo y echado de las juntas muy favorapie reqular desfavorable muy
favarable ) ' desfavorabie
yalar 1S 13 10 6 l
Caracteristicas de las muy cerradas: separacion cerrada: <1mm |abierta:l-Smn | abierta: > §5rm
juntas < 0.1 mm no continuas continua sin |continus re- ¢ontinua re-
relleng lleno < S mmn | ileng > Smm
Yator 15 10 5 0
Flujo de agua sutterrinea Ninguno < 2% 25 - 125 > 125
(para cada 10 m de tunel} Yitros por mi- | litros por litros por mi-
nuto minyto nuto
Yalor 10 ] 5 Fd
8. Clases de macizos rocosos y sus ‘valores
tio de clase { I 11 Iy ¥
Descrapcion de clase rocy myy roca buena roca reaular j roca mala roca muy mala
buena
Yalor total 100-9¢ 90 - 70 70 - 50 50 - 25 < 25
.- —p t
2. Significado Jde las, clases de macizos rocosos en excavacidn de tineles
o de clase I 1 1 ly ¥
Claro sin soporte 5m 4 m Im 1.5m 0.5m
Praredio del tiempo sin
scporte 10 ados 6 meses 1 semana § horas 10 minutos

3.2.46

v

v

LRAl



descrito en la tabla II1.16 (ref 6).

cada uno de los cinco grupos sefalados 6g¢ presenta en la secc1on C

El significado ingenieril aplicado a excavaciones subcerréneas de

cada calidad de roca el claro o distancia entre el sopor:e y el

frence del tidnel que puede permanecer sin soporte en un 1ntervalo

En la fig III.20 se muestran completas las especifiéaciones de cla

ro sin soporte e intervalo de tiempo que en la seccifn C de la

tabla III1.l5 sblo se dan en promedio para cada uno de los cinco

comendados en la tabla II1.17 deberdn promediarse o interpolarse.

Nota 2.
de la tabla IIT.15.
de tiempo dado.
. grupos de la clasificacidn.
Nota 3.
Nota 4.

3
L

1
t

En casos de frontera entre las clases de macizos los soportes re-

En vista de que este método es empirico se recomienda efectuar me

diciones y observaciones de campo durante la comstruccidn a fin
® B

de ajustar el disefiq inicial al comportamiento observado de la ma

sa rocosa.

-

TABLA 111.16 Efecto del rumbo y echado en la excavacién de tdneles

{

Rumﬁo perpendicular al.eje del tdnel

Rumbg nparalelo

a favor del echado en contra del echado 3] eje del tinel ~
ecnado echado echado echado - echada -+ echado
45° - 99° 207 - 45° 45° - 90° 20° - 45° 45° - 90° 20° - 45°
Muy ] nuy
favorable favorable regular. desfavorable desfavorable reqular

echado de 0° - 20°:

desfavarable, sin tomar en cuenta el rumbo

3.2.47
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TABLA 111.17 Gufa para la seleccién del soporte provisional en tdneles poco
profundos de 5 a 12 m de d{dmetro

£lase 0iferentes sistemas de soporte para excavaciones por perforacidn y voladura
de ' :
macizg Principaimente Principalmente Principalmente
rocose anclas* concretd lanzado marcos de acero
[ En general no requiere reporte
I £spacio entre anclas de 1.5 a Concreto Yanzado 50 mm No econbmico
2.0 m ocasionaimente malla en la clave '
wnetdlica
{1t Espacio entre anclas de 1.0 a Concreto lanzado 100 mm Marcos ligeros
1.5 m ademds malla metdlica y en 1a ¢lave y 50 mm en con separacidn
30 mm de concreto lanzado en las paredes, ocasional- de l.5220m
1a clave donde se necesite mente malla metdlica y .

anclas donde sea nece-

sario
. Espaciamiento entre anclas 0.5 Concreto lanzado 150 mn Marcos medianos
al.0m, malla metdlica y de en la clave .y 100 mm en separados entre
30 a 50 mm de concreto lanzado las paredes, con malla 0.7 y 1.5 m, con
en clave y paredes . metdlica y anclas espa- 50 mm de concreto
cladas entre 3 y 1.5 @& lanzado en la cla
ve
¥ No recomenible Concreto lanzade 200 mm Marcos pesados sg
3 en 1a clave y 150 mm en parados 0.7 m con -
las paredes, con malla desfasamiento, con
de alambre, anclas v mar creto lanzado 75 mm
cos ligeros o mis pronto posi- .
ble 1

* Anclas de 20 mm de didmetro, cubiertas con resina, largo iqual a 1/Z2 del ancho del tinel.

- ! ‘cl-’_ ey b s _-;é’ 2-20°fee 40 %/"“’z

-

Vi e L
- 4_.‘_ _'»‘_-,9)("‘; /5’5’!'”/7’)’_ ¢
' z.aar
Y S AP

P LAl 2
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8.0 , 1=
6.0 F Limite superior & ’Rcva ]
b4 de aplicabilidad G Boeno
.;:) 4.0 2, ~TRoca reguior \|Roca bueno
E e i I I
g 20 ‘_L,j//ﬁocamulo} — =
O r -
© -z
1.0 K Roco A i Lo
0'8 muy maia é - Limile inlerior de oplicobihidad
0.5 '—I = g 3
// 2 g 3 2 <
0.4 > s 2—E s =)
Ll
1I0min  1hora 10 100 10 0 oy

FIG I11.20 Clasificacidn geomecdnica para téneles (ref 7)

Tiempo de levantado, horas

La.u;fer ; 6&0/0?'4 aud Bavwesey, Vo/. 24, 1958, pp. 4¢- 51
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EJEMPLO SOBRE EL DISENO DE REVESTIMIENTO DE CONCRETO

BAJO CARGAS EXTERNAS

&

-

BN
$6?
P f..b 3 _?-.J,; ~ C;>

SECCION DEL TUNEL

a) DATOS:

- Carga vertical de roca = 4.6 m

- [ :rga horizontal de roca = 0. La roca tiene capacidad para de arrollar
erouje pasivo horizontal ocasionado por la deformacidn del revestimien-
T Ge concreto.

- Large -~pstdtica del emdalse, méxima'posible H=63.5m
- Scporte  cial de la rcca consistente en W-12" x 36" con separacidn de
1.22 m (¢ de centro a centro.



- Como acero de refuerzo, se utilizardn barras No. 9 (1 1/8") 30.45 cm
(12") c.a.c. en la cara jnterior del revestimiento. Los marcos metdiicos
W-12" x 36 se utilizardn como refuerzo de la cara exterior del revesti-

miento de concreto.

_ = JUNS WINSS L)
(‘7)) § WF-12"x36 -
2600 _ (36 /b{;_ofc) | B Lre .4/@#07. .
(307 .5&4Bcn7 }/:) o 3 (’ ‘
1 o ARIIIE) @ 30.48¢em (12*) 9.62¢m (15.6")
5 — o’/, ° Y . Y ® ;:\\‘\o ® ¢ o
L 15.24em{6") | 1 ! l
1t ' ; : ,
30.48 | 30.48
(r29) (127

SECCION LONGITUDINAL DEL REVESTIMIENTO

b; Propiedades del revestimiento

1) Las viguetas W-12" - 36 tienen 1 agujero ¢ 1" para colocacion de 1los
separadores y el espesor del alma = 0.305" - 0.775 cm.

Area de la vigueta W - 12% x 36 = 10.6 pulg? = 68.387 cm”

Area de acero por pulgada longitudinal de tdnel:

a, = 206 - 0-305 . 4 514 pulg/pulg = 0.544 cm?/cm

Viguetas: S 73
, - .
Sarras 1 1/8": A = lf%%lﬂ— = 0.0833 puig®/pulg = 0.212 cm?¥/cm



PROPIEDADES DE LA SECCION TRANSFORMADA

Resistencia del concreto: f¢ 3000 1b/puig2 2 7210 kg/cm?
57 000 /3000

3'122 000 lb/pulg? n
219 859 kg/cem?

Ec

m

— =9
C

H

()

nounon

o 1g = 2250 + 420.7 = 2670.7 auls“ = 111 163 cm’

Para elementos en compresion se usa 2nAg para el drea transformada:
Viguetas W - 12 x 36:
2nAg = 2 x 9 x (0.214) = 3.85 pulg®/pulg = 9.78 cm®/cm
Varillias ¢ 1 1/8"
2rAg = 2 x 9 x (0.0833) = 1.5 pulg’/pulg = 3.81 cm’/cm
Localizacibn del eje neutro:
Elemento Area, pulg? Brazo, pulg Momento, pulg?
Wo- 12" x 36 3.85 24 92.45
Vars. #9 1.50 6 9.00
Concreto  _30.00 15 450,00
: 35.35 . 551.45
— _ 551.45 _ “
Y © 3538 15.6 33.62 cm
Momentos de inercia de la seccidn transformada
Elemento Area, pulg? Dist., pulg A-d, pulg? Teg, pulgt
Wo- 12 x 36 3.85 8.4 271.7 o
Vars. #9 1.5 . 9.6 - 138.2 0
Concreto 30 G.6 . 10.8 2250
' 420.7 2250



Por carga de roca:

Carga repartida:

ESFUERZOS EN EL REVESTIMIENTO

Y = 165 1b/pie®, la roca estd sumergida y la carga
de roca es de 15 pies

. _15(165-62.4) _ )
(ﬂ." 144(pu]g}fp1_gz = 10.69 1b/pulgz = 0.75 kg/cmz‘

w= 10.69 1b/pulg, para una longitud = 1

w= 0:75 kg/cm, para una longitud = 1 cm

Radio = 14.5' + %(2.5‘) = 15.75' = 189 pulg = 480.06 cm

3) SIN COLABORACION DE ROCA

'R T S TS T T 2 O A Y OY Los momentos méximos se presentan

en 1os ¢ de clave y cubeta, asf
como en el didmetro horizontal o
arranques del arco.

I

0.25 wR® para x = 0° y x = 180°

=
[1}

]

0.25 wR% para x = 90°

<
=
0

Y 0.25 x {10.69) x (189)2

= 4
"

=
1]
e

95 464 1b-pulg

vttt ittt tew

CARGA DT ROCA

=
1]
1+

110 085 kg:cm = 1.1 ton'm

Carga horizontal=0

- E1 eje vertical tiende a acortarse y el eje horizontal tiende a aiargarse.

£l maximo esfuerzo de compresidn se preseanta en la cara interior sobre
didmetro horizontal ..

€ ‘-

Ymgx = 15.6"



\

Los esfuerzos de tensibn y compresibn ocasionados por flexidn son:

=

fc = 7 Yméx

95 464

“fe ® e

x 15.6 = 557.6 1b/pulg? = 39.3 kg/cm®

~—Compresidn
Para la cara interior de la clave:

fc = 557.6 1b/pulg? = 39.3 kg/cm? ... Tensidn

b) CON COLABOGRACION DE ROCA

Tomando en cuenta 1a colaboracion de la roca, que en este caso estd
~constituida por lutitas y calizas estratificadas.

E1 mbduio de deformacibn de la roca E4 = 66 500 1b/puig?

s Eg = 4683 kg/cm?

El médulo de reaccidn del terreno (subgrade reaction modulus) puede de-
terminarse mediante la expresion

. E4 BB 500 aen o .
k = RT+v) S K= 13(1 + 0.25) 250 1b/pulg

6.93 kg/cm® = 6926 ton/m?

-
™
]

en donde:

Relacién de Poisson = 0.25

<
1l

Rz = 17.75 pies = 213 pulg, suponiendo un sobre fracturamiento de la
roca de 9"

o 4683 . _ :



Utilizando el Método de Bougayeva para caicular los momentos flexionantes to
mandos en cuenta la colaboracifn del terreno para soportar el empuje pasivo
derivado de la deformacibn del revestimiento se tiene:

SN ERERr

en donde:

1

carga unitaria

= Coeficiente de reaccidn del
terreno (médulo de cimenta-
cidn o subgrade reaction
modulus)

= Deformacion del medio

DISTRIBUCION DE LA REALCION

EN BEL SUBSUELOD ~
M = whR,[Ac + B + Cyn(1 +a}]
en donde:
M = momento en Tb-pulg; a = 2 - %%
Yy n= "'1—5l§33T€ 3 T o= bKEIR3 ; S1 se considera el‘espesor
- ’ N del revestimiento
- EI . S' d . 'l
m = SEe i se desprecia el espesor
de} revestimiento
R = radio medio
R; = radio interior
R: = radio exterior
b = ancho unitario del revestimiento, en pulg
E = modulo de elasticidad del revestimiento; 1b/pulg? \_,
I = momento de inercia del revestimiento; pulg®
K = Coeficiente de reaccién del terreno; (1b/pulg?/puig)



A, B y C son constntes que varian alrededor del anillo de acuerdo con los
siguientes valores.

¢ A ’ B C,

0° 0.1628 0.0872 -0.0070
45° -0.0250 — 0.0250 -0.00084
90° -0.1250 -0.1250 0.00825
135° 0.0250 -0.0250.. 0.00022

180° 0.0872 0.1628 -0.00837

Como hay muy poca diferencia entre R; y R + a =1

. - ] zcl
S M= uRMA + B+ o)

Segin Szech} m = 0.00178 para los siguientes valores de las propiedades del
concreto y del terreno: :

E = 10 x 10° ton/m? = 14.233 x 10°® 1b/puig? = 1 x 10° kg/cm?
: ' (Muy alto)
I = 0.000144 m* = 345.94 pulg’
K = 10 000 ton/m® = 10 kg/cm? = 361.27 1b/pulg® —>=: E, = 0.05 x 10° 1b/pulg?
; Ep = 3520 kg/cm?
R=3.0ma = 118.11 pulg
b=1.0m= 39.37 pulg

Sustituyendo los valores de A, 8 y C1 se tiene:

i __0.018 _ . 001+
M = wR?{0.25 - — 0.06414] en donde: — 508313

*representa la colaboracidn de la roca



2 ’ ——————-————A =
cw 250,212 o . 0.014
Me=wR(5.25-0 _.T:) | Mmax = wR*[0.25 - ——=sgrmr]
o
+0.0371TWR™
1
Z0.0255wR
. 0.014

Para: m = 0.00178 = 36178+ 0. 06416.-0 2123

-0.0002w R’

- Cuando la cantidad de soporte lateral

varia desde restriccidn completa has-
+0. OOGTwR ta cero soporte los momentos flexio-
nantes se incrementan desde 0.032 has-
ta 0.25 wR?, o sea 8 veces.

-0. 0039wR
MOMENTOQOS

- E1 momento se incrementa rdpidamente
para valores pequenos de m y aumenta
muy levemente hasta alcanzar m = 1, )
cuando m aumenta desde 0.237 a 0.25 wP

0.3001 | _ -

0.2V ———f— - ——— :

0.200p _I Sins0-_ ge gpserva en la determinacidn de m

2

0.25 porfe  que si solo variamos el valor del
lgteral coeficiente de reaccitn del terreno,
manteniendo 10s otros pardmetros cons-
tantes es evidente que una pequefa can-
0 tidad de soporte lateral, puede reducir
’ significativamente el momento flexio-
nante en un anillo flexible.

VARVACION DE MOMENTOS EN LA CLAYE

EN FUNCION DE LA RIGIDEZ DEL ANILLO

¥ 0L MoouL0 DE REAGCION DELSUBSUELD La mayor parte del beneficio se obtie-
ne para valores pequefios del soporte
del terreno.

h4m6kﬂuJRF

0.1001—
0.032

-

fd i 5
0 02 04 06 08
Valores dem

}
|
|
!
|
3

- Por tanto la determinacidn exacta del
mbdulo de reaccidn del terreno no es
¢ritica bajo ciertas condiciones depen-
dientes de Ta flexibiiidad del anillo.

.- e e I o |

oW O W,

p 2
Mmax./w R
S oo oo
o
[~ ]

4 1 L |
0- 500 1000 1500 2000

Mddulo de reaccion, k , ib/puig’/pulg

Erecto veL Varor peL MooyLo of Reaccion

DEL SUBSUELD SOBRE L0S MOMENTOS
ML ALT L TR L B g r‘ LVE

S’



DETERMINACION DEL MODULO DE REACCION DEL TERRENO

E1 médulo de reaccidn del suelo puede determinarse a partir de la aplica-
cidn de una presidn uniforme interna, sobre las paredes de una cav1dad
alojada en un medio elast1co, a partir de la expresidn:

_RR (1 +
bpo = ———£—~—lill

Ed
en donde:
P = presién interna, 1b/pulg’
Eq = médulo de_deformécién de la roca, lb/pulg2
Vp = relacidn de Poisson de la roca - 0.25

= radio de la superficie excavada de la roca

=
~
\

Si se define que el mddulo de reaccidn del terreno es igual a la presidn
ejercida para obtener una deformacidn de 1" se tiene:

4
R.(1 + Vr)

: - LL] . = =-.-.-.P—
‘I51 bro = 17 3 K 1" de deformacion

Se puede considerar v = 0.25 para todas las rocas sin incurrir en errores
graves, segun Stagg-Zienkiewics, pag. 395.

Puede demostrarse que valores de E4 > 0.05 x 10° psi a 0.1 x 10% psi no
dan lugar a reducciomes importantes en los valores del momento flexionante

en el ¢ de la clave.

Para Ep = 0.05 x 10® psi resulta K = 340 1b/pulg®/pulg.
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MOMENTOS FLEXTONANTES TOMANDO EN CUENTA LA
COLABORACION DEL TERRENO

Los momentos maximos ocurren en el g de la clave y sobre el didmetro ho-
rizontal y pueden determinarse mediante la expresidn:

iy

= __0.014
Mnax = wR*(0.25 - o= araTe

en donde:
m = pels - (3(§§%228%{gggfo ) = R (0.25 - 0.155)
" Mnax = wR?(0.25 - TR e seaTe) T “R(0.25 - 0.155)
7 Mméx = 0.095 uR?
Mmax = 0.095 x 10.69 x 1892 = 32 276 1b-puilg

41 832 kg-cm = 0.4 ton-m

1]

Mmax

Como se presenta un acortamiento del didmetro vertical la cara interior de
la clave estd en tensidn:

”x
S fc = Yﬂx , me = 15.6u
_ 36 276 _ 2 ..
fa = 26706 * 15.6 = 212 1b/puig® - Tensidn

36 276 . “ .
fc = 2270 g X 14.4 = 196 1b/pulg? - Compresion

Como pucde verse hay una reduccidon importante en los esfuezos sobre el
anillto al tomar en cuenta la colaboracidn del terreno desde 557.6 hasta

212 (62%).



A continuacibn se presenta una tabla en 7a que se han calculados los valo-
res para los momentos flexionantes y los esfuerzos en la clave para diver-
sos valores del mbdulo de reaccién del terrenc supon1endo que el tihel
atravesara diferentes tipos de roca.

Como puede observarse los esfuerzos d1sm1nuyen muy poco para valores de
K 2 3000 1b/pulg?/pulg® (X 2 83 kg/cm?® = 83 000 ton/m?) o bien para valo-
res de mddulo eldstico £, 2 800 OQleb/pulg2 * 56 350 kg/cm?.

Ep, 10°71b/pulg? K, Tb/pulg® Mapsy/wR2 |, fe, 1b/pulg?, ¢ Clave
: 2 Mm&x, ]b-plﬂg
(E, kg/cm?] [X, kg/cm ] Cara Int. Cara Ext.

0.066 = 4 600 250 = 7 0.09 36 276 +212 -196
0.133 = 9300 500 = 14 0.069 26 348 +154 -142
0.399 = 28 000 1 500'= 21 0.046 17 565 +103 - 95
0.798 = 56 000 3 000 = 83 0.039 14 892 + 87 - 80
1.065 = 75 000 4 000 = 112 0.037 14 128 + 83 - 76
1.331 = 94 000 5000 = 140 0.036 13 746+ 80 - 74
2.662 = 187 000 10 000 = 280 0.034 12983  + 76 - 70

(Tensién) = (Compr.)

¢ Efecto de la variacién en el médulo de reaccibn del terreno

ESFUERZOS AXIALES POR CARGA DE ROCA
.

R - 1] - n
f = Rzm_le ; en donde Rz = 204" y Ri= 1?4

o = g;o.sg% x 208 _ 73 1p/pulg? = 514 kg/cm®



ESFUERZOS AXIALES POR PRESION HIDROQSTATICA EXTERNA
Utilizando las expresiones para cilindros de pared gruesa:

Cara exterior: ' o

R 2 + 2
Otb = - F%%Lg-—af;% P, = - 571 1b/pulg? = 40.2 kg/cm?

con: R; = 204" = r; R, = 174" ; P, = 208 pies = 90.13 1b/pulg?

Cara interior:

_ _ 2R}

Ota * RT gz P = - 662 1b/pulg? = -46.6 kg/cm®
2 i

RECOMENDACIONES

- E1 revestimiento deberd disedarse para resistir esfuerzos ocasionados
por la presidn hidrostdtica en forma independiente y combinada.

En este ejemplo s610 se analizard bajo esfuerzos combinados para el
didmetro horizontal que son los valores mdximos. Una posicidn conser-
vadora es utilizar estos valroes para la clave pero en sentido opuesta.



ESFUERZOS AXIALES SEPARADOS Y COMBINADOS POR
CARGA DE ROCA'Y PRESION HIDROSTATICA

Cara interior

| L
- __l_?_? -G62 Ib/pulgi -548 lb/p:ig ' (-94711‘12;}7111;3;
pu - -46.6 Kq/cm - 448 \bfoul -66.1 Kg fem
(402 c—'g-i ' ( sfen) (-315 ks//Pcm

Esfuerzos por

- presifn hidrostdtica
Esfuerzos axiales, combinados

por presidn hidrostdtica y
— carga de roca.

BERERER |-73!b/puh2
(-5J4,K3;cﬂf) Esfuerzos en el acero de refuerzo

Esfuerzos axiales por Esfuerzo en el concreto sobre el pafo del
carga de roca acero de refuerzo:
' Cara Int.:

feo = 947 - 55(947 - 448) = 847 Tb/pulg?

196 ~>

T pulgt Esfuerzo en el acero:

(v138 2} | 2 . . - - 2

: m *{\l\l:}__ZIz Ib/pulg fs = feol2n) = 847x18 = 15 246 1b/puilg

2
(‘14-9 Kg/(m) . = 1 074 kg/cmZ
tsfuerzos axiales por ' Cara Ext.
momentos flexionantes _
de carga de roca feo = 448 + £5(947 - 448) = 548 1b/pulg
s fg = 548 x 18 = 9864 1b/pulg?

695 kg/cm?
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212 Rock slopes and rock slides

We must have

A:=A:= -bzh Z =
The force in the cable is now
3 a o
F+Z,=F+-2,=F+-(2-12Z,).
b . b :
When Z, reaches a value R the plate geis loose from the rock and the whole

force 'Z is transmutied to the cable. A short calculation yiclds & = §/(1 +
EMLIEA) and K = Fj(1 — k).

- /u sell-supporiing underground structure in which the stresses ure Cdlll&.d
o

%z 4 Z/d—//c%—— /3,

10 Galleries, tunnels, mines and .
underground. excavations

10.1 Introduction

Tunnelling engineering techniques are very closely related to rock mechanics
and mining. It is not possible 10 summarize herc the vast aniount of infor-
malion now available on this subject, therefore only specific aspucrs! will
be discussed.

First 1o be mentioned among tuanels is the Thames tuancl built between
1826 and 1843 by Brunel. The excavation of the 12 849-m-long Moni Cenis
tunnel between France and lialy, in 1870-1, was one of the major urldu-
takings at the end of the lust century. It was rapidly followed by olhus n
America (Hoosac tunnel, 1873, Canadian tunnels on the Canadian Pacific
Linc, 1875) and in Lngland with the Severn tunnclin 1873 and the """‘";'.'\'::!!
tunnel in 1891, The first very large Alpine tunnel, the 14.98.kin- Iunb St
Gouhard tunncl was opened in 1882, foliowed shortly by the Arikerg’ tunncl

{10240 m) in 1884. The longest are the two Simplon ennels both of 19 £03 m

‘built in 1906 and 1922. The (wenticth-century underground railw ay sysnlcms

|
and hydro-power developments gave fresh impetus to tunnelling rec hniques.
I
More recently, large road tunnels have been built through mountain ridpes.
Considerable progress has been made during the pasl twenty years in dnlhn"
techniques, the quick removal of soil and in lining metheds. Roof bollmn
has been introduced on a large scale. .

In this chapter, only a limited number of theoretical and practical I".Ob
Jems in refation 10 rock mechanics will be examined. Some additional infor-
mation can be found in sections 2.2 on engmccnng geotogy, 5.4 und 5.5l on
residual stresses and 6. 2 on in situ 1ests in galleries. !

i
10.2 Additional information on stresses around cavities
. ; |
10.2.1 Special problems for mining engineers :
A classical problem of mining cnginecring is how 1o estimate the siabi InyI ol

n the walls, pillars or other unexcavated parts of the openings, rather lh"m
on hnings or slcel supports. Whereas hydro-power and railway engineers
tend towards 2 more or less circular shape for tunneks and gallerics, mininz
engineers frequently have to deal with rectangular openings, with roundad

corners, or multiple parallel excavations. B :

{213)
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Table 0.1 Values of o, for h = b (square) and a
vertical stress field = p

rjb = 4 i 3 ¥ .
. =0 3 1.8 1.78 1.68

5 4 — 278 335 46

¢=9%° -1 -08  —08  —08

R .
Assuming the square opening to be in a vertical ﬁclq of slfesscs P,' I!I-C
sides of the square being vertical and horizonla.l, the maximum cucular‘sm.s;
g, will depend on the ratio rfB, where r = radn_us of the rounded corper a[.l
" B = widih of the square (fig. 10.1). The maximum sl_rcss' o, occurs for an
angle ¢* {¢ angle with the vertical). Then g, maximum is given by table 10.1.
The case r/ft = } obviously correspands to the circle rf = .
For rectangular openings the maximum relative stress Cf)nccr.lratmfl afp
for rfB = 0.10 rises to about 5 for hB =}, where h = height of rectangle,

widih B. .
If’\ssurning two parallel cylindrical openings (fig. 10.2) such that the

distance B between the holes is equal 1o the diameter D of the circles {the.

distance between the centres of the circles is therefore 20), It cun be shgwn
that the maximuen circumferential stress a, rises fromAa, =3p (.unc opening)
10 0, = 3.4p. The vertical stress in the n'nddlc of the distance B is then algnsl
1.7p (p = vertical uniform stress ficld in the rock).. Such a retult could be
expected 10 be duc 10 the rapid decrease of the circumferential siresses o,
with the distance from the circle (see section 5.-!).‘ ‘ _ .
EHiptical galleries and three-dimensional cavities have bcc.n .ar'ul'yse‘d
mathematically (Terzaghi and others). The case where the principsl a'xzs
of the cavity are inclined towards the field of stresses has b.u" solved cqually

(fg. 10.1). A o

ERRR | ir

TN NN oy
¥ -
= b .:_ip :
Pz *E up
g —
nn1|tnp
(a)

ih)
i ’ i in a field of forces p and
Fig. 10.1 Rcctangular opening with rounded corners in a S p
).;1. (#) Ficld of forsccs paracltcl to sides of rectangle; (b) ficld qf forces inclined
' to sides of reclangle. X

A 10‘ __p\\-‘\ Phal i
o ATy |

/ M///'\/ﬁv‘%—f;—fy /1/ oot
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Fig. 10.2  Siress concentration. Two parallel galleries in a verdcal field of
forces p (8 = D = 2a) (afier Obent & Duvall, 1967).

The use of photoclastic methods yields rapid results which can be compared
with field measurements,

10.2.2 Subsidence and caving -

The first manifestation of subsidence may be convergence of the walls and
roof of thie gallery or a succession of local faitures in the rock furredneing
the openings. This phase of the process is termed :ub.s‘urj:ncc swbsidence, as
opposed 10 surface subsidence, which causes a depression in the overlying
surface (fig. 10.3a). Subsurface subsidence is largely an uncontroiled process.
Caving is a form of subsurface subsidence which is at least parily controlled
by the mining miethod.

- When excavation occurs in relatively thin-bedded deposits with overlying
weak scdimentary rocks, surface displacenfents occur. Any point at the
surface hus a vertical downward displacement and a horizontal displacenient
versus the ceatre G, of the excavation. The verical surface displacement is a

Ty g displacement
..8 ? - ol
Bcs
‘5Es
i
_— T
E LR \
‘e B Yool
A E‘ \\ \ Planc af:\\
. e N “' break,

o, = ;A

(b . , . (4}

: Fig.10.3.(a) idealized fepresentation of trough subsideace (after Rellensman n,
- 1957). (b) Circle of Mohr for subsidence conditions.
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Table 10.2
Angle of friction ¢ Angle of bicak

{mecasuied) {calculaled)
Clay 15-20 ’ 52.5-55
Sand 35-45 62.5-67.5
Moderate shale iz ' . 633
Hard shate 45 - 6758
Sandstone 50-70 70-80
Coal 45 w T 67.5

maximum at G' over the cenire G, of the excavation. The horizontal surface
strain is tensile at poinis outside the limits of the excavation and compressive

within the limits {Ag. 10.3a). D is a poinl of zero strain and there is an’

inflection foint B at the surface of the soil. a is the angle of break and point
A corresponds 1o the maximum of tensile strain at the surface. §is the angle
of draw. :

In fig. 10.3b the angle of break « determines the line along which rupture
occurs. 1 is the shear siress along this line and v = ¢ + o tan¢. Tracing
the circle of Mohr for such conditions yields:

20 = 90° + ¢.
Seldenratl {1951) quoted by Obert and Duvall {1967) published table 10.2,

P"b

10.3 Stresses around tunnels and galleries caused by
hydrostatic pressure inside the conduit

Stresses around cavities caused by in sifw or residual stresses in the rock
have already been dealt with (sections 5.4 and 10.2.) The stresses 1o be ana-
lysed in this chapier are those induced in the rock masses by the hydrosiatic
(or.hydrodynamic) pressure p of the waler or fluid (gas) filling the tunnel
gallery or cavity.

Analysis of these stresses usually starts with the theory of suresses in thick
pipes, which is then extended 1o the case of the unlined tunnel and finally
to the case of the lined tunnel (Jaeger, 1933, 1949b). The theory of stiess—sirain
measuremients in circular tunnels under a radial load (Sceber, 1961) applicd
atong the whole circumference of a tunnel (Austrian technigue on rock
testing) can casily be related to the equations obtained for the pressurized
tuanel. Similarly, these theories can be used 1o establish safe overburden
conditions above a tunnel under a pressure p (Jaeger, 19618). Finally, the
basic equations 10 be developed in this chapter are used in the theory of
water hammer waves which develop in, pressure tuunels and shaiis.

10.3.1 Theoty of thick elastic pipes
The internal and external radius of the pipe is respectively b gad ¢ (fip. 10.4).

£ being the modulus of elasticity and v = 1Jm, Poisson's ratio for!the
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Fig 104 Deformation of a thick pipe. ’ P

R is the radius of a small element RASdR inside 1he pipe, with b < R < ¢
,tWhen the pipe is filled with a liquid or gas under pressure, the radius R
increases by u and the circumference increases llom 2K 1o e (R + u:). "I'hc
specific length increase in a circunifesential direction is

5 — 20(R + u) = 20k
[t =
2a R K
In a radial direclion R increases by v and hecomes R - w0} sitmilarlv.| R

incr.cas'cs by du and becomes dR + du = dR[) + (dufdR)). The specitic
radial increasc in length is ’ :

-
i

r

o o 4R+ du —dR _di

dR drR”
On the other hand &, and 6, depend on o, and o, as follows:
I .
b===-{g,—— :
S ‘TR }:( Y Ur)’ !
|
i 1 1
8, =L =g L ‘
R E(or ‘n.al) ) |
or .
mE u du :
! m'-—l(lR+ r)‘ i“)
_ mE m du + M "
m* -1 dR rl’ @

thick pipe. 11 can be shown that w is a solution of the equation:

. du du ‘

R 4 R~ = a |
: art T Rgp =0 A&
o the integral of which is .- . ‘ - : X 1|

2N - LT C - !
. w=BR+ 2. (4)
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A rapid cl{ccking yiclds:

du C d*u 2C
—=F——= and — ==
dr R dr'  R*’ ©)

which, when introduced id equation (3) give 0 = 0. » being known the stresses
o, and g, arc now: : '

E : C
o, = mE o mEC’=B'—-£-, 6)
m—1 (m ++ DR R?
mE mEC , '
o, = B =B 45 - (7

m—1 (m+ DR
The constants B and C depend on the boundary condition for R = b and
R=c . .

A thick pipe is loaded by internal static pressuie p, and external pressure
p. (fig. 10.5).

For R = b: c
o,=8B — E‘, =M
For R = c¢:
c
o, = B — == .
c* P
This yields:
c = {p, — p) - Fig. 10.5 Thick
ct — bt b " pressure pipe.
Y |
O kel 1
=

Therefore, for R = b:

= P — P.'b.__ (p. — p) »

’ ot - bt cl____bl
- Pt — pb*  (p, —p) t_ bt 4 * 2c'p,
, "_ ¢ — b Aot T Tt bt o — gt
For R=¢: .
_pt—pbt (p. — p)b

[ JEOY - JENPE . = P
o, = p'c’ - p'b’ (p. ~ P.)b: _ ‘ 256t Tt 4 bt p

[} C'-—b.‘ c!—-b' —‘ p‘c!—b’—i‘p‘c’-—y
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10.3.2 Case of a pressure tunnel in sound rock (fig. 10.6)

The boundary conditions on a wall of a tunnel
in sound rock arc:

for R= 0, Pi=p.

The other boundary conditions are:

for R'= o, g, =p =0

This second condition yiclds for R = oo:
o =8 =0, B=0 and o,=0

‘Fig. 10.6 Pressure tuone!
in sound rock,

and for any value 0 < R < w:

. = — mbC
! (m + DHR? ‘
For R = b:
a'=___'ﬂ=p amd C-= _pb’(_m-{-_l_l'
(m+ l)b' *Em -
- mEC

i
At any point inside the rock:

g =—g=——mEC__ B

! (m + DR R?

The stresses a, and o, decrease rapadly inside the rock. At a distance
R = 2b, they are only 253/ of what they are on the tunnel wall.

10.3.3 Concrete-lined pressure tunnsl

(1) Unfissured sound rock (fig. 10.7). The internal diameter of the tunncl '
lining is b, its external diameler is e. If p is the hydrostatic pressure inside the
tuanel a certain load p, = Ap is transmitled from the concrete lining to the
rock. Furthermore, it is assumed that there is no gap between concrete and
rock. For ¢ < R <'c0.
The stress o, is given by
. — m,k, mE, G,

T mp—1-" p+ 1R

-

N the index ‘2’ lor m,, F, B2 C, rcf;:rrin r 10 rock. The condition g, = 0 [or

R = w yiclds B, = 0 and 6, = —¢, [or the whole mass of rock.
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For R = ¢ on the rock side;

and

N p‘{":(mz +1)
E,m,

C,= s with B, = 0.

The radial displacement u for R = ¢ in the
rock is .

Fig. 107 Concrele-lined pressure

HR-‘=32R+%=P_‘CM_IA

E, m,

o the concrete when b < R < C, we introduce index

tunnel in sound rock.

‘1" to represent the

concrele.
For K = b:
E
s = mE, B, — mE, Q;=p.
my — 1 m, +1b
ForR=r¢:
) GR-‘-:-mlEl B - Hl,E. 5 — j,p
m, — 1 my 41 ¢t
and
m, +1
Ci=——— 1—2
1 mE, o — bt( e,
m, — 1{b* — Ac%)
By= - — e
mE, *—b
Equating the clastic displacements
ForR=c¢:"~
IJR_‘*-—"B.L’-I-Q:B,C*-—C—‘!
¢ €
m, — 1(0? — i) m, + 1 cb? '
y 2 : ¢ . ’C (1= p = mptle p.
mE, & —~b mE, ¢ —b " Lo .ma E, .

Y

|
1

Stresses caused by hydrostaric preﬂuré 221

Out af this equation we pet:

JEfct = b’
(my = D" + (m 4+ Db?
mE(ct — bY)

* 1=£.‘_

P - m, -+ i
mE,-

\
27 !
|
|

' The steesses in the concrete lining are:

: For R=b:
aih ='nl -
" =__u."'+b=-—-2?.c2 i
th ‘_‘.! — b2 ‘
ForR = ¢ :
Ore = )'IU' ) :
2b* — i+ bY) ;
O = ——7FT— — p- i

& — b

(2) The concrete lining is fissured. 1f the concrete lining the tunnel walls
were uniformly fissured in a radial direction, a pressure: i

'
I
-

. b ,
p.==P T
c ‘ !

would be directly transmitied to the rock and the stresses on the rock surface
would. be .

O, = —g, =" p.
.

(3) The fissures penetrate in the rock to depth d (fig. 10.8).  Along lhcfrcl)ck
surface the radial pressure is '

pe=(fcp and o,=0; a,=p = (/).

lionnt of
rudiul
fissurey

ol " Fig 108 Lined wnnel in radially fissured rock (R < d).

—— e ey mmmm—



222 Underground excacations

At any fkp[h R < d inside the fissured rock mass g, = 0; o, = (b/R)p.
At the linit of the sound rock the pressure is p, = (bfd)p. 1uside sound rock
(d < R < o0):

0, = —g, = p~ — = =

10.3.4 Steel-lined pressure tunnals and shafts
(M i!f‘sowlu_l rock (fig. 109). The hydrostatic pressure inside the tunnel is p,
A pressilre” p, < p is transmitted from the sieel shell to the concrete and a
pressure p, < p, from the concrete to the rock.

The clastic deformation u, of the steel lining is

(p~p) B bt
=—x—=p(l —A)—.

E e =M J Le

Wlncrc_}:;_= modulus of clasticity of the steel plate, e = thickness of the stecl
plates and p, = Z,p.. The deformation u, of the steel shell must be equal to
the elastic defarmation of the internal face of the concreie lining and the

deformation of the external face of 1he concrete must equal the yiclding of
the rock surface.

Uy

Fig. 109  Siecl-lined tunnel

Deiailed calculations (Jaeger, _l9335 show that:

O W23

).||= ) =

7 o orese capte ol gnere?r-nad.
Pe ’b "

= BlEa
(b L) 4 [bfm, E (" — B (r, — (L =)
' + (ny + D1 — 23)7]-
and v
2 e ' 2E(E — BY)

Py B (my + ”_/’":Ez + [(my — 1)e* + (my + DB E (D)

/{;‘_. =/£/:0.‘.r'.::; vobre jq TICY.

by o e e e
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(2) Rock fissured radially (fig. 10.8). The deformation w, of the sicel plate
is now:
p—p bt bt
=== = p(1 — A)— withp, =1
E . e p( W) Ee Pe. ap

and of the concrete lining and sock (d = length of radial rock fissures):

w, = _(Pb'*‘ Pd)(b’_d)_{_ ‘d(m,+ ])

2 E, m,E,

i,

Equating the two values of u, yiclds:
_ ' b*/Ee
(bYEe) + [(d.~ BY[2dE} + [(ms + 1Db/m.Er}

i

10.4 Minimum overburden above 8 pressure tunnel
10.4.1 General remarks : basic design assumptions

The problems in determining minimum overburden required over pressure
tunnels are of great importance to hydro-power engincering practice. The
amount of elastic pressure waves (water hammer waves) allowed o pznelrite
in the tunnel and the design of the surge tank depend on the rock conditions
about the unnel (Jacger, 1948a, 1955a.b). * :

Assuming a pressure tunne] with diameter 2R tocated at a depth I under
the horizomal yock surface (fig. 10.10) the hydrodynamic pressure in the
tunnel is pfy = AH, where K and ply are in fect or in meires and y» = specific
density of the water. The highest value of 1 for safety agaiost uplilt has 10 be
determined. A former ‘rule of thumb’ method assumed for the highest
acceptable pressute p Lhe condition: pfy € {#H or 2 < {, but some pressure
tunnels have been safely designed for A =1 or even 2. This pressure rule
is based on the very crude assumplion that the weight of a slice of rock with
a width 8 = 2R, a height X and a length ="/, should be equal to or larger
than, the vertical wplift on the same area 2R x i, an additional factor of
safely equal to 5 being included (rock density y, = 2.5}

Other critcria sometimes adopted by tunnel designers are listed as follows.

(1) Old rule. ply = §H, very high safety factor against lifting of the rock.

(2) Some American wnlined pressure tunnels (Huas tunnel; Nantahala
wnneh): pfy = M, it is implicitly assumed that, water sceping from the

unlined pressure tunrel will not reach the rock surface througlh rock fissures.

(3) Sydney warter supply tunnel,  ply = 24H, the depth of cover is such that

- the weight of a column of rock over the tunnci should be equal 10 the

maximum water pressure. The same rulg was adopted by Sir William

. Halcrow when he designed the Glen Moriston tunnel (Livishie hydroelectric
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7
{
Jj

- A)

— et e s o o —— i —

t“

Fig. 10.10.  Overburden §ilualion in sound rock (afier Jacger, 19614).

development), belicved 10 be the highest head for a non-steel-lined tunnel in

Europe; and by the designers of the Ashford Common Water Snppiy tunnel,
through London Clay.

(4) Terzaghi suggests that the depth of cover should be halfl the water-head
ply = 2H, a condition very similar 10 the previous rule.

(5) Spray hydroclectric seheme (Calgary, Canada). Especially nolable is
the high-pressure tunnel in this scheme. The rock overburden is ff = 216 ft
and the waler pressure pfy = 1220 {1, about pfy = SH,

10.4.2 Some common failures of pressure tunnels

Precise information on pressure tunnel failure is limited, bul a few case
histories have been published. :

(1} The Ritom hydro-power pressure tunnel of the Swiss Federal Raihway,

builtin 1920, started leaking shortly afier being commissioned. The geological
strata were inclined towards the valley to which the power tunnel was
. parallel. The tunnel designers, aware of the dangers of a possible rock slide
caused by leakapge, empticd and repaired the tunnel.

The tunnel was horseshoe shaped and thin fissures were mainly con-
centraled at its rounded corners. Pressure tests (section 6.2) carried out in the
Amsteg power tunnel, localed on the north of the Alps, proved the rock to
be elastic. J1 was assumed that because of its horseshoe shape 1hc)\4lom

T B Gl
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tunnel was unfavourable as a pressure tunnel cxcavated in mdlﬂcrcnl rock
and that the concrete lining, not reinforced, was 100 stiff for a tunnel adjaccnl
to0 a rock slope. The tunnel was repaired withoul major damage bcmg caused
1o the rock stiata. : .

(2) A rupture of the Kandergrund tunnel (fig. 10.11) caused a rocL slide,
A forest was destroyed, a farmhouse crushed and two people kﬂlcd Three
2.5-cm-thick fissures about 30 m long, along the 1uanel crown: Ian!d the
springs of the tunnel soffit, had caused water 10 leak. Leakage was probabl)
far more substantial than ln the previous, case (no figures were a\allablc)

|
The cause of the disaster was traced back to a water hammer pressute wave

slorage . . !
. delective air valve
4, fssured o v

surge l.mL -
Luinet / .
— % Fi i

stufding puowsult wave

1

Fig. 1011 Rupmr: of 1he Kandergrund pressure tunnci causcd by uah.r

* hammer waves (after Jacger, 1948a). !

which penetrated the tunnel and lified the lined soffitin a‘rcgio'n where rock
was desinitely weak (Jacger, 1948a; section 2.2.) '

Several similar rock slides caused by leaking tunnels occurred |n the
Andes, but detailed information is not available.

(3) The diversion gallery of the EIl Frayle dam (Peru) (fig. 10.12) was ruptured
when the rock abulment gave way. Seepage of water through the rock was
mentioned as the cause of the damage (section 13.2),

A thesc cases are characterized by the proximity of the pressure’ gallery
1o a rock slope. '

;

(4) Sydney Water Sugppi) tunnel (New South Wales). The damage caused 1o
this was quite different. This concrete-lined tunnel was dcmbned 5o that the
maximum waler pressure of about 500 ft (150 m} would not excéed the
weight of the overlay, in sandstone rock. Grouting was carried oulliri two
stages to 300 p.sid. (24 kgfem?). On completion the tunnel was dividedI inlo
waiertight sections and each seclion tested by progressively increasing the
water pressure. In one scction the lining ruptured when the pressure fc;ichcd
approximaitely the design value; in another failure occurred atabout a qUnl'ICl'
of the designed pressure. The ruptures took the form of a horizontal craak
about hatf way up the funue! walls. On account of the high permeability oflhc
sandstone water losses were high. 11 is probable that failure was due 10 the
relatively high compressibility of the sandstone; cement groutlng rlarcl_y
stiffens sandsione rochs wilh a very low modulus of clasticity. N
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Principles of d'r ensionn

= the supporting system- —
" for the “New Austrian
tunnelling method”

By Prof. Dr.techn. Dr.h.c. L. v. Rabcawics and Dipl.ing. J. Golser

In this article, the main promoter of the new Austrian tunneliing moihod explains the emplrical approach to
dimensioning recommended for use when applying the technique, and gives a brief mathematical analysis
of the underlying theory . .

TUNNELLING EXPERIENCE during the last ten yeary in
Austria and elsewbere has proved the advantage of the
“New Austrian tunnelling method™” (NATM) over other
methods in every respect, particularly in unstable rock.

NATM is based on the principle that it is desirable to L \
take utmost advantage of the capacity of the rock to /
support itseff, by carefuily and deliberstely controiling !
the forces in the readjustment process which takes i
in the surrounding rock after a cavity has been made, and ]
to sdapt the chosen support accordingly. L

Generally «wo methods of support are carried out. The /
first is 8 flexible outer arch—or protective support—
designed to stabilize the structure accordingly, and con-
sists of a systematically anchored rock arch with surface
protection mostly by shotcrete, possibly reinforced by
additional ribs and closed by an invert.

The behaviour of the protective support and the
surrounding rock during the readjustment process is
controlled by a sophisticated measuring system. :

The second megns of supron is an inner arch consisting
of concrete, and.is generally not carried out before the
outer arch has resched equilibrium. [ts sim is to cstablish
or increase the safety factors as necessary.

Designing standard sections .
1a r to be able to plan a project and design standard
. sections for the documents it is necestary to-establish the
required carrying capecity of the support for different
types of rock, = o o

As shown in Fig- 2, the carrying capacity of the outer | g 5 Schematic resresentation of stress adiusiment sround

arch can be decided by the o,/A7 cusve, which is character- | , covity (after Kastner). Key: reracivs of certy; R=radivs

istic for any given type of rock and primary siress condic | of plastic sone; Areradial deformation; ayw=primary sirens

tion. . .l m;«.—mm ;wo:'-;‘adldfndm
As is well known, the required radial stress p® to | siresses, respectively, =9, o, &'m

obtain equilibrium decreases if the border zone is tangentisl stresses, respectively, wilh 1— &r

to yield and a plastic zone develops simultancously (Fig
1). The rute of the decresse—being mainly s function of the
Fn’mnry stress condition g, and the angle of internal
tiction ¢ of the rock—as a rule diminishes rapidly (Fig. 2).
b At any imehr:c}ion :lm P, and the rt:, curve, equib-
rium is resc or the respective su resistance. . . . .
It is & particular festure of the NATM that the inter- sny additional strengthening at & lower point of inter.
sections always take place at the descending branch of the  section, as long as this lower point does not fall below the
curve. For instance, should the support pertially fail for misimum of the o, curve (ma.rted B in Fig 2), where with
any nn, s new equilibrium comes into without detrimental loosening”™ starts.
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Fig. 2. Schematic represeniation of the o,]Ar curve, showing
the
of differenl ylekd 1 and 2, and time of application (after Fenner
and Pacher). Key: o =radisd giross for riR=1; a, = required
radial giress a3 & function of Ar; pf snd p = gupport resist-
ances of outsr and inner arch, respectively; s= safely facior ;
and C and € = loaded and uniosded condition of the inner arch,

e 8

reciprocal relalionship between a,, Ar,riR, and T, for supgorta

1

With coaventiooal incthods onut:. u:hnd the
mmsecuon t is usually situa at ascending
Scanch of thep:nm With any failure, the imtersection-
nomtmovutothnnlluandthe required in-
vuummmm“mhuwhmw

P-wemfmm
“detrimental” when open
crackund eouknobangmwchauythntlhc

rmkumbmaﬂbdmwymgshmmdeom—
pissive siresses. The

addedtotlnhmnc. awngthefreeamotun
cavity to increase.
To be able to plot the e,lAreurve. the!'ollomn;
meters have to be esta :the ition

7, with the orgnnu um:a,thean;led
="*-mnl friction ¢, the unsaxial compressive strength o
rarallel and normal to the stratification, and the cocres-
-,_ucndmg moduli of deformation and elasticity.
A MmthZmaM
tke courss of the-curve computed by faite-clement
method, taking into consideration the method of excava-
t:ion (full-face driving or mamm).
Whih.aﬁum , the g2 l'otAr-Ou

P . ,.4..-

wmi_l"

_c,ononohl
- of the loosened masses is

retically

given by the equations:
-8, 1 +sinp 2¢
chs SRl

(whn e-eohwoa and p=angie of internal friction).

Jd‘""‘ is influenced by the magnitude of
eonduionl on the other.

This can be easily upluned
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= resistance of shoicrete, steel
reinforcement, rock arch, and
anchors, respectively

=total support capecity

= height of shear zone

= thickness of lining

= distances between rock bolts

- vmf"' of shear piane

h of carrying ring

= uniaxial eonpmn
of rock

=cohesion of rock -

" = angle of internal frietiun

=shear resistance of lning.
‘material

propomuoflheum
of reinforcement

oraement and lining

-iurmlleoﬂin:::mm

= ares of reinforcing stoel per
linear metre-of tunned - -

= gres of rock bolts '

- pm?omonll limit of lndtot
stee :

= shear strength of rock.. .. ..

= normal stress on shear:

= shear angle in rock - - '~

= average inclination of lllur

-i'::dinnion of anchony

P

Fig. 3. Dn heme of ihe ouler srch il
CI,'pltﬂy ('ﬁn:um.mumm: for & gren carrylog

economy with an acceptable degree of ssfety, and p,°
should therefore be as close as practically possidle to
7 aie in Order 10 obtain » sufficient factor of safety from

. the additional lining resistance p/ of the inner arch.

Shouldlmﬂ'erlypeol'su rt be chosen for the
outer arch (as marked * ig. 2, for example) the
intersection with the ¢, cum Il bound to rise, while the
safety factor simultaneously decreases.

To design the total resistance p,*+p/ as large a3 o'
is in any situstion unnecessary and with a large over-
burden it becomes totally unrealistic.

The minimum carrying capacity of the inner arch is
mﬂe by the smnlleno‘ l'l.:lll' thncknesssh lhﬁ will sliow
suitable compsction of the concrete. Should a
p,'hmuued.dnmtkmmhcm“om:
7" and the required factor of safety s.

Once the carrying capacily of the outer arch has been
established for certain standard sections, the means of

ing can be chosen and com accordingly, as

ibed in an earlier article'®. computation has
been slightly aliered m the meantime and it is therefore
shown again in Fi J

The resistance of the lining material (shotcme. concrete,
etc) e

d’
P T

An addmonal reinforcement (steel nlu. etc) gives a
resistance of:

ag Frt”
Pi M"ﬁ)
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Fig. 8. A drawing showing some of the sallenl resulls of meaturements made af the Tavern lunnel north. {Above Rit) the maia
measuring section TKM 1739, showing the conspicuous decrease of deformation with respect lo Lima, and (above right) the
ercavation and ouler lining section. The excavetion was in graphitic phyilites, with an overburden of 10m, and a cross-section of
108m2. Key : H\, Hy, and H, = convergency measuremant readings; £,and £y~ long satensometsr readings (see Fig. 3 for location)
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'The lining reaitance i:
FAL T AR N

The anchors are acting with 2 radial pressure:

Anj'al'
Py

With the lateral pressure givea by:
oy =p '+ 9" +p*

and with Mobr’s envelope, the shear resistance of the rock
mass t* and the shear aogle a2 is determined, assuming
that the principal stresses are parallel and at right-angles
to the excavatioa line. :

The carrying capacity of the rock arch is given by:

P sthcosy _so,tsinw
POE T T T

The resistance of the anchors against the movement of
'hc shear body towards the cavity is:

af™a,"coss

Pl""m)—

The tota! carrying capacity of the outer arch is then:
P =Pt 4P 4P 2 Praia

As 10 the reciprocal médeoflaiono(thobukwppon-
ing members of the NATM--shotcrete and the anchored
rock-arch—experience bas tadght us the following:

(1Y With the same typs of rock and overburden the
relziioaship between the size of the joint-bodies and the
axcavation area is decisive for the mobdity of the material;

(2) With small sections (ie 10-16m?) and joint bodies of
a few dm?, a sim shoterete sealing with d=ikm=
0-217R usually stabilizes the tunnet;

¢3) With an underground power station of 400-600m?®
on the other hand, a rock with joint-bodies of this size
behaves like & cohesionless mass, and a simple shotcrete
lining of O-01TR=19-24cm would never do. A system-
atically-anchored rock arch is imperative in this case.

. §v acts as the main carrying member, the shotcrete

1ing merely having the functioa of stabilizing the surface
Jetween the points. The greater is the 7, and
the section of the cavity and the smaller is ¢, the more
ir:pomnt is the system anchoring in comparison with the
shotcrete.

Water F March 1973

Fig. 4. Schemmatk drawing showing the mode of action of the
grouled anchors. Key : o, =radial border siress; a,'= langential
bovder siress; o,=radial siress; o,=langential stress; a,=pM;
0= = awerage Langenlal tiress on I; a=adhesion of groulj rock;
s angle of Friction groutirock ; o= lining resistance of ancher;
= area of anchor sleel; g, = lansional strength of steel; F=area
of plale ; and o = dlameler of groutad hole .

It seems therefore approprisie to add some further
poinits on this essential matier. .

With coaventional wedge or expansion bolts the support-
ing actioa is exerted by the plate, and the snchor is always
stressed equally over its whole leagth.

On the other hand, with grouted anchors (of the *“Perfo”
or “SN” type, for instance), the main carrying effect
results from the bond betweea the grout and rock. The
bond consists mostly of friction caused by the tangential
stresses in the surrounding rock (besides a minor share of
adhesion).

The tensile stress of the anchor increases from zero at
the end to a maximum at the plate, and any radial border
siresses possibly ing are sdditionally conveyed to
the anchor by the plate (Fig. 4). :

The movement of the rock towards the cavity is io-
hibited in this way, end an srch effect is created between



bouring snchors; as is shown-in the drawing. \
carrying capacity 7,7 can be described analytically
in simplified form by the equation:

2 =ldx(a+ane 0,)+ Fo, S /2,

The term Fo, can possibly rise to ot

Although the carrying capecity of both the expansion
and the type anchors is the same, and is limited
by the tensile of the steel, the stabilizing effect
of xrouted anchors is very much the greater.

$ a further reinforcing measure In the NATM, light
steel ribs of the channel-section type are used, connecied
by overlapping joints and fastened o the rock by the
anchors. :

The ribs serve primarily as a protection for the tunnelling
crew against rockfall and as local reinforcement to bridge
across zones of geological weakness. The static share of
the ribs in the lining resistance is relatively low.

_The stiffness of the ribs contrasts with the relatively-high
yneldin? capacity of the shotcrete, and with large sections
and deformations minor cracks in the shotcrete along the
ribs must be reckoned with.

Final dimensioning by measurement
Inseparably connected with the NATM, and a basic
feature of the method, is a sophisticated measuring pro-
gramme. Deformations and stresses are controlled
sysiematically, sHlowing determination of whether the
chosen support-resistance corresponds with the type of
rock in question, and what kind of additional reinforcing
measures are needed, if any.

In 8 case of the lining being over-dimensioned, ‘ the
reinforcing measures can straight away be reduced sccor-
dingly when the same or similar mechanical conditions of

the rock are encountered during further tunnel driving. ~ -

An empirical dimensioning is carried out in this way,
based on the scientific principles explained here.

Juring the execution of a series of important tunneiling
works using the NATM during the last few years (the

‘most interesting of which—the Tarbela dam in Pakistan

aned the Tauern tunnel in Austria—will be described in

" {uture issues of WATER POWER), 8 reasonably satisfactory
. measuring system has been developed.

in order 1o contyol the behaviour of the outer arch and
surrounding during the different construction stages in
soistice, main measuring sections are chosen at distances
i 2rmined by the salient geological and rock-mechanicsi
sl ‘ -

‘hese are equipped with double extensometers and
o nvergency measuting devices to measure deformations,
as) pressure pads to messure radial and tangential
siresses. =

In addition, roof and floor points are monitored
geodetically (Fig. ) ' . .

'n between the main measuring sections, secondary
anes are selected at suvitable distances where only con-
vergency teadings are made and roof and floor points
controlled.

Nn the question of (requency, readings are made every
sth:er day at the beginning, desreasing to once a month
according to the velocity of deformation and change of
strzsses, The measurement results are plotted in graphs
at a lunction of time, which enables the changes in the
1ok caused both by mechanical reasons and consiructional
processes (as well a3 their tendency) to be recognized

(Fig. 6). .
This method of establishing stt -ti  graphs gives

= | Y

Fig. 8. Slandard main measuring section. Key: R,—R,= radial
pressurt pads; T —T,=tangentisl pressure peds; H,, Hy, Hy=
convergency messuring lines; E—E,=long esiensomelers.
Ef—ES = short extensomelsrs; V;, Vs= gecdelle control points
ot roof and floor . .

8 high degree of safety, allowing any situation to be
recognized long before it becomes dangerous. They are
exacily comparsble with the function of tempersture
charts or electro-cardiograms in medicine. .

Since the readjustment process takes a very long time,
ba'l:ggpouibly influenced locafly by subsequent alterations
of ical conditions (eg. iocrease in the water
content of the surrounding rock), it is essential rmm
the practical and theoretical point of view to
m‘?h?:‘ st:lenu bly.nd p:;_fomatio_m c::f the innet:.}ining.

s done ng & series of tangential pressure
pads or strain gsuges, both in pairs outside and inside
the lining, and also by using convergency measuring

Conclusions

The NATM has evolved from practical experience. We
have studied the behaviour of linings and their surround-
ing rock by measurements in 8 great many kilometres of
tunne! and galleries in all kinds of rock and overburden.
We have tried to find an accord between the phenomena
observed and the laws of modemn rock mechanis, and
we have slso- endeavoured to establish possible new
ones. .

The greatly-simplified analytical formulae given in this
article must be recognized as a modest attemnpt to describe
very complicated processes observed in nature,

gmm accuracy would certainly not suit the com-
plexity of the problems, caused by s large scattering of
parameter values and frequent changes of rock types and
quality even on quite short stretches of tunnel.

Already, to design the standard sections adequately
needs both experience and great theoretical know-
ledge, and qualities are even more im t when
applying these standard types correctly duning construc-
tion,
[t is inevitable that alterations will be needed, following

the results of in situ measurements, and this will eventually ‘

lead to the most economical solution being achieved.

This scientific empirical method of dimensioning seems
to the authors to be downright indispensable. It can
certainly be assisied, but never be replaced, by analytical
considerations. )

J
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| ?'Thé New Austrian

called an

Tunnelling Method”

—Afier describing-the-infiuenee-of =ock-pressure-effects.ontunnel __ ~

*auxinary arch "—the deformation of which is | = =7
- mecasured as a function of time until equilibrium is obtained.

o

-

-—

linines, the author underlines theinadeguacy of conventional~ — - . -«
taanel driving and haing mcthods in poor ground and L

cxplains the effectiveness and rehability of a new method - -
consisting of a thinyspraved concrete hining. closed af the .. _ 7 .
carlicst possihle moment by an invert to a complete ring— %%

“Ways are shown to determine the magnitude.of active forces, s
which leads to dimensioning of linings on an empirical basis®, -

Further articles describe successiul applications of the method

By Prof. Dr.echn. L. v. RABCEWICZ

PART ONE

IN the conventional tunneliing practice of the past,

masoury in dressed stoae or brick was reparded |

as the- most suitabie lining material in unsiable
rock. Concrete was rejecied because possible defor-
mation during the sctiling and hardening process
was supposed to cause irreparable damagze. The space
between masonry lining and rock face was dry packed.
Timber lagging, which was subjecl to decay when left
in place, generally could not be removed, particularly
from the roof, because of the danger of loosening
and rockfalls.

The situation was further agpravated by o very
unfavourable time factor. Merely 1o bring to full
section a 9m-long section of a double-lrack railway
iunncl by the old Austrian tunnelling method, alter
ine bottom and top headings had been driven, ook
ahout four wecks, and anether month was nceded
1o complewe the masonry of the section. The amount
ol timher used in more difl.cult cases wian so cnor.

mous that onc third and soymetimes cven maorg of .

the excavated space was lilled by solid vimber,

All these circumstances, topcther with the tendency
of the |:mrnry timber framework to vichl, neces-
sanly p ed violent lonsening pressures, which
requently ciused roof settiement up 1o dlem and
more before the masonry could be closed. Yeurs
alter construction had been finished a stow eurzuse
in volume of the compressible and sometinws badly
ciecuted  dry. packing olten delormed the lining
asymmetricatly, causing damiage and costly repairs,
Damage # the surroundine rock as well s to the
lining stself was further increased locally by the
mevhanical and chemical cffecis ol waier.

It 15 evudent that in this period of rather inadeguate
methods and materials for temporry and permanent
supports, loosening prossures were 4 source of the
preatest convern Lo tunned enginecrs, All attempis Lo
design i hining during this nened were conseyuentiy
carticd out with solo reganl 1o loosening pressures.

* The cumatance of 1hiv wevies was nrigingily prevnied tothe XEH Colinguium
o i Imiernaimaat Sowwre ol Mo h Moghanws o Seirhurg, hinber 19152
dved i | aleaB s, whec il £AR1 G Aakbianadl maiet il o putlinvked
b errangenent mah SremgrreVeriag, Vwana, L pulinken of pels.
mechpnis wwd legrnirwegenioge.

1 Neferences will e eolierisd ot the ead ol tue third wnd ennclodng arixle,
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Occasional subscquent deformations of linings for-
cibly led 10 the crroncous eonclusion that the linings ™
designed in this way suil facked the necessary margin
of safety. whereas the failures almost withiow cxcep- -
tion were due to incorreet treatiment of the surround- .
ing tock and to fundamental shoricomings of the”..
methods. R
A typical practical example of the imperfections --
mentioned't is 2 double-irack milway tunned in>.
Cazechoslovakia. which was cnven almost a century-.”
ago through o ridge of <ofl. harizomally siratified==
sandstone. Although the rock was fairly- stable, 3§
stratification and jointing caused the corners in the s
rool on hoth sides to 1all out. Icaving a snore or less 2~
rectangular cavity instead of an arch. The tunncl wias =&
supported by an exceltent dressed-sione lining, 45cm, !
vhick, but it was not backfilled, During the following =
decades the umupporied layers of sindstone sube -
sided and setticd on 1op of the arch, causing thcjf’nalc%
of the lining 10 bulpe downwards (Fig. 1). Had the
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Fig. L. Deformation of a malconstricicd nomel aurch _ .
by loosening pressure SRR



‘e3viues at cither vide behind. the lining not been
umultancously filied 10 a cerinin degree by picces of
rock falling out of the weathering cofners the arch
would certainly have failed,

Though mcthods and means of temporary and
permancnt Support have improved fundamentally
unce. the earhier period, linings are still made as
thick s they were ubout bulf 8 ceniury ago, Looseming
pressurc 15 still considercd by many to bhe the main
acuve force to be reckoned with i tuniel design,
ahthough modern tunnclling methods acivally make
it possible 10 uvoid loosening ulmost entire’y.

Development of Construction and Lining Methods.

Shoruy afier the 1urn of the century grouting was
introduced as an clcctive ineans of consolidating
the rock surrounding u tunnel. By filling the voids,
unsymmetnical Jocal loads on the lining ure avoided,
and poruons of loose or soft rock arc stzengthened
by cementation. .

The next stage was the introduction o stecl for
supports und which. compared with timber, con-
sututed 3 remarkablc improvement as a temporary
limang matcrial because of its better physical propertics.
ity higher resistance 1o weathering, and s reduced
iendency 10 yield. Decrensed deformabiiity of the
wmporary support niade it possible 1o replace
masonry as a lining material by conercte. Dry pack-
ing then became obsolete. since the conzrete filled
the spaces outside the theurctical exirados.

One of the most important advantages cf sieel sup-
ports 18 that they allow tunnels Lo be driven full face
10 very large cross seciions. The resulting unrestricted
working arca cnabics powerful drilling and mucking
cquipment to be used, increasing the rate of advance
and reducing costs, Nowadays, dividing the face into
headings which are subsequentiy widered is used
only under very unfavourable geologica® conditions.

: y

o

L —
[}

Fig. &. Resulis of streapih tests on shorereie carried
out in 1he resting luboratory of the Technische
Hochschule, Grag

454

Remarkabie progress in drilling and roeh. Masting,
especially in Sweden, has aho hciped: 10 Féiuce
ciimage o the swurrounding tock.

Modern Tunnelfing Methods

Finully. during the lau fow degades, rockhaluing
and shotcrete® were inttoduced 0 tunnelling pracuice.
To judge from the rosulls oblained up te now the
introduchion of these methods of support and surface
protection ¢ar be considered as a4 Most importan
event, especially in the ficld of sofl-rock any earth
tunncilingt. .o

The advantages of these methods can best be shown
by companng the rock mechamics of tunnels lined
by the new and by older methods. Whercas ahi the
older muthods of temporary support without excep-
tion are bound Lo cause Joosening and vands by yichd-
ing of the dufferent paris of the supporting structure,
a thin layer of shoterete together wilh a suitable
system of roc'<holting applicd to the rock face ime
mediately alter blasting entirely prevents loosening
and reduces decompression 10 a3 certain degree,
transforiming :he surrounding rock into a scif-sup-
porting arch. ‘

A laver of shotcrete with a thickness of only 5cm
applied to a tanne) of 10m diamcier can safely carry
@ load of 45 tons/m? corresponding 1o a burden of
23m of rock, which is more than has cver been ab-
served with coof fulls. Hf a sieel suppert structure
mcorparaling No. 20-1yvpe wide-flanged arches ot 1m
centres were used under these conditions, it wouid
fail with 653 of the load carricd by the shoicrete
fiming, and a uimber support of the conventional
Austrian 1ype would be able to carry only a very
small proportion of the same toad. }f the temporary
support Jdeforms or fails the crroncous conclusion is
usually drawn that the proposed permancent linings
are not strong enough. In this way permanent hnings
that are alrecdy overdesigned become still heavier,

Shoterete as Temporary Support

A temporary support designed 10 prevent | osening
must. attain a3 high carrying capacity as quivkly as
possibie, and it must be rigid and unyiclding so that
it scals off the surface closely and almost hermeticaliy.
The carrying capacity of a lemporary support is
deternmvined Ty the material as weil as by its structural
design. Timber, especially when humid, is by far the
worsl; it combines low physical properties with a preat
tendency for the structure to Yyicld. Although” sieel
has much betier physical propertics the efhciency of
steel arching depends mainly on the quality of packing
between the arches and the rock face. which is always
anunsatisfaciory problem. On the contrary, concrete,
particularly shoterete, meels aii the requirements for
an 1deal e porary support,

Shoterete s high carly strength is of the greatest
imporance N ataiming a high bearning capacity
ranidly. and this is particularly true of s early
fiexurul-tenvile sirength. wiuch amounts 10 50 ang
307 ol the compressive sirenpih after one-hall and
two davs {see Fig. 23, A recently introduced hardening-
acctlerating admixture based on siification gives
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Misvagng tuniel o} The Maggis Badioveetre whome, Ssnreriand, 1¥4].
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JITI better results. Whereas only a few years wpo,
even if the waier inflow was hmied o dripping,
cificient drainage had Lo be achieved before shotcrete
could be spplicd, the new accelerator makes it pos-

TIWAG'S Kaunertal hydroclectric scheme, a jin
jet of waiter wus plugged off wilth shotcreie alone
without the nced to-mstall u relief pipe.

The most conspicuous feature of shotcrete as a
support agwnst lonsening and siress-rearrangement
pressures hes in its imteraction with the neighbouring
rock. A shotcrete laycr opplicd immediately after
opening up a new rock face acts as a tough surface
by which a rock of minor strength is transformed
into 3 stable onc. The shotcrete absorbs the tangential
stresses which build up to @ peak close to the surface
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Fiv. 3. Stecl-supporied tunnel which failed when
reqeching w zone of hoolinised ypneiss under an over-
burden of 250 water inflon 38kitfs

of a cavity afler 1t is onpened up. As 2 result of the
close imeraction bhetween shoicrete and rock the
ncighbouring portions of rock rcmain almost in
their original undisturbed state and are thus enabled

10 participate eflfcctively in the arch aclion. The

statically effective tnickness of the zone of arch action
is in this way incrcased 10 a mulsiple of that of the
shoterete. In this wﬁ&y, tensile siresses due to bending
are Jdiminished and compressive stresses are easily
absorbed by the. surrounding rock. The zone of
arch action can be increased at will by rockbolting.

Disintegration always staris by the opening of a
minute surface fissure: if this movement is prevenied
al the outlset by applying a shotcrete layer the rock
behind the shotcrewe remains stabie. This explains
wiy cavities in bad rock lined with a skin of only a
fcw centimetres of sholercte remain in perfect cqui.
jibrium. Shallow Lunnels in rock of medium quabty,
when built by customary metheds, need a fairly
sirong temporary support and corcrete lining. When
the new method of surface stabilisation is adopted,
only a thin layer of shotcretr, possibly lovally
strengthened by rockboits. will arovide both tem.
porary support and 3 salisfactory permanent lining.

Eaperience so fur has shown thit shoterele, cvpevr-
ally when combired with rockbolting. hus proved
unexcelied us 2 temporary suppon jor all qualiues of
rock with standing umes down ¢ less than one hour
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aible 10 s!\;ot'ctel_gnf\(cr)'f\vtljsurfaccfevcn—u-hcn-drip-g, o S
ping heavily. For ins1ange, in one of the tunncls of- - -

and cven for ground which normally couls omiy ne
masicred hy careful forepoling. Exceptionally, even
almost cohesiontess wnd plastic ‘ground has been

P 8 e cpened denen dy Fie. 4 sueeeesindie
: e edieviee the defared portion o
el o e e a1 by shoserete

[EEEL LR P ¥ [}

sugeescfully Jumdied. Tn very bad cases of plasiic
waterbearing pround where stecl forepoling failed,
~hoterete hisbeen cucvessfully employed as o siab-
Jiving reinforcement for sieel support, and an cxam-
ple i 2oven in Figs. 3 and 4. For reasons which we
shail rot discuss here. a tunnel of 8m? section for a
hydroclectric scheme in the Austrian Alps had origin-
ally heen driven without shotcrete, using only steel
arches and sicel lagging. When the tunnel, the over-
burden of which was 250m. reached a tectonically
distur>ed zone in a compleiely crushed kaolinised
gneiss with heavy water inflow, the pressure became
so heivy that the arches were dcformed and their
footirgs forced into the ground. The heavy water in-
fiow could only be relieved slightly as the water dis-
charge pipes became clopged shortly after placing.
With :he situation as shown in Fig. 3 excavation had
10 be stopped. T

To reconstruct the deformed tunncl the.cuatractor
‘retureed 10 the still undeformed poniion and em-
bedded the steel arches in a 30cm lining of shotcrete.
After redriving the roof in 1the deformed portion new
stcel arches had to be placed at 60cm centres on heavy
wooden sills and another arch interposed beiween
cach set. As soon as 2 sel was placed the surface was
immediately shoicreted 10 3 complete ring (sec Fig.
43, Tis aifficult situation, which had been preatly
aggravated by unsuccessful atiempis at driving, was
thus mastered without any further sethacks.

I:Mec’s of Stress-Rearrangement Pressures .
When 3 cavilty is made in undisturbed rock th
criginal siress pattern is disturbed. In the course of
time. the duration of which depends on the propertics
of reck, 2 new siress situalion appiears in the neigh-
hourhood of the cavity, and vquihbrium is attained
cither with or withoul the ussistance of u lining
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according a8 to whether the shear strength of the
rock 1 or is pot eaceeded. This stress rearrangement
i nwchamcal and progressive, and generally occurs
w three stages (see Figo 5) provided tite rock in the
naighbourhoad of the cavity has not been disturbed
by cavher tunncthng, AL tinst, wedge-shaped bodies
o cither side are sheared ol aleng the Mobhr sur-
faces and move towards the cavity, the direction of
movement being verucal 1o the main pressure direc-
tien (£} Vhe increased span thut produccd ciuses
the rool and Noor 1o start converging (/). in the next
stape this movement is increased; the rock buckles
undcr continuous lateral pressure and may proirude
into the cavity (1.

Pressures arising from this action are correctly
termed *‘squeczing pressures.” Stage /M4, though fre-
quent in mining. iy scldom cnrcountered in civil
engineenng, '

During the days uf conventional
tunnclling practice the cflects of
SITesS-FCATTAnQement Pressures were
not sufficiently well known, More-
over there was no means of clearly
recognising the progressive occur-
rence of preysure phenomena as
described above, because, with the
obsolcic methods then used, the
seclions werg usually not driven
full face but divided into headings
which were subsequently opened
nut,  Measurement of dcicrma-
uons was most unusual, ‘

Bchaviour of Limings Subjected 12
Rearrangemend ‘ressures
Conventional  multiple-hinged

arches of stone masonry withstood

fearrangement  prossures in dile
ferent ways. Frequenily the timber
ining deiurmed dunng consiruce
i1an 10 such a degree as w allow
the appropriste Trompoier rone

1o 2¢ formed, »0 that permaneit

eauilibrium was atiained without

any or only sigmfuant lining dam-

age such as crushing of mortar n
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o - jeints or Apa fing o
l l ’ l the nnmnrif..”houncr " many:
s himings Tuihed lt) sheanng «
after a patiern types o this hml
ol Mram and bad to ke rebuilt
Qne of e mest freguent reasons
for these findures  besules wainy
ather  shoricomnps of the Jus-
tomary methods—was the Lk of
an mvert, Not only were inveris
provided much o schdom  but
they were usually plaved much too
late —pencrally nor until the roofl
amd sidewalls of the entire 1unnel
hud been hinished. Given a roch
*ompeny  OF suflicient strength even linjonps
O ME o invnoth dimensions were
I l I bound 1o deform heavily in the
absence of an invert, because they
form o shell without any bottom
. bracing,

With the forming of the Trome
peter sone, which we shall call
the “nrotective yone™ surface  stresses  decicase .
markeds, whie the surkine defoems. The radial
stresy winich must be countericied by the necessary
beating capacity  at the peniphery of tne cuvity,
which we shall eall “shin  resistance,” becomes
smalier as the peak ol tangential stresses moves away
from the cavity, the rudius of which simuhtlancously

decreates.

These relations are mathemaucally described by
the equations of Fenner- Tulobrc’ and Kastner?®®,
Tunse

p=- —¢Cnl¢ +p, {cc0l¢+(l-sm¢)]R 1-vae

and shown schematically in Fig. 6. pr=skin resistance,
¢= cohesion, ¢ angle of internal friction, R —radius
ol the protective zone, r=radius of cavity, p,=yH.
By omitling

H = overburden, the c¢ohesion 1the

OF moad s
O'-l T TANGEMTIA, STRISMES

r
cu (T e Aowngy wun

AL tANCE
COMISiOm
ANGLE OF imtEmual FRICTION
RADIUS OF MOYECTIVL TDWE
RAJids o CnTY

o~ =Y e yH--
. Y
N0 Nn o

Fig. 6. Schematic representation of stresses around a circular cavir
with itvdrostatic prossure (after Kastaer®®) :
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;quuion is simplified 10 p,=p, (I -sin ¢} -’;- Zune

»npe. In Fig. 7 the values of n are given as o function

____ ol pand ¢ With-R =ri:e;-without-formation-of-a—
protective zone, pi=p. (1=5in "¢) "and thd covity
atlains equilibrium without any deformation. «

The practical interpretation of these theorctical
findings is that with o very yieldir.g support structure,
huving small skin resistance, ihe protcctive 2one
increases but simuitancously the skin zones loosen
up. ond ¢ decreases. Should loosening eventually be-
come so great that open cracks and seams are formed,
the skin zonc loses its bearing cap:aity almost entirely,
which has pracucally the cffect of a latent increase
ol span.

wevertheless, these theoretica! considerations do
not altogether ‘cxpluin sauisfactorily the cxtremely
high skin resistances actually required in plastic
ground when applying obsolcte methods of temporary
support. The reuson must probahly be sought in the
time clement. The formation of the protective zone
dues not arise simultaneously with the decrease of ¢,
for whereas the latter follows th: excavation almost
immediately, decrease of stresscs due 1o stress re-
arrangement {(protective zonc) needs more Lime.

A lemporary means of supaort to meet these
complicalcd conditions to the best advantage must
first scal the newly exposed rock face as quickly as
pussible; sccondly. it must have ufficient skin resist-
ance lo prevent serious loosening: und thirdly it
must still be sufficiently yiclding o aliow a protective
zone to be formed.

To comply with these requirements the author
tricd out during the war a new method calicd the
“auxiliary arch®™ which consisted of applving a
relatively thin concrete lining to tae rock face as soon
as possible, closec by an invert and intended to yield
to the action of the protective zone, Deformations of
the auxiliary arch were measured continuously as a
function of time. As soon as the observations showed
a stabilising trend of the time/deformation curve,
another lining culled the “inside lining" was con-

structed inside. The method can be considered as a

real predecessor of the New Austrian Tunnelling
Method,” as it comprises all its iategral features with
the exception of the modern means of surface stab-
ilisation. |

At that time the method had the great disadvantage
that tunnels.had to be driven using obsolete methods
ol lemporary supp- 1, which necessarily caused far 100
:nuch loosening before the auxiliary arch could be
built. The situation has changed with the introduc.
tisn of modern tunnclling methods. By applying a
layer of shotcrete 10 the rock fame immediately afier
driving, or if pecessary cven as an integral part of
i driving process, with rocktolts for additional
;upport, an auxilisry arch is forined which complies

in every aspect With the requirements for a 1em-

porary lining as descriped above.

There are still some diffcultier 10 be overcome in
normal méthods of construction. as inverts are still
a-ually buih lost of all, lcaving (ke roof and sidewalls
ol ine lining to deform at will. In the meantime.
2x;crience has taught us that it is by fur more advin-
tnzeous from all points of view, and frequently even
izionerative, 1o clese a lining 10 o complete ning at «
short distance behind the lace 1s soon as possible.

To comply wilth this requirement, tunneis should
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requiired 1o establish

7. Skin
cquidibrivm ot « cavuy ws a function of ¢ angle of
interntal friction and p,=+H

Fiyg. resistance

be driven full fuce whenever possible, alt' -ugh this
canrot uwiwavs be done. particularly in hi. zround,
where it often becomes necessary 1o resort to heading
and benching. In the mosi dificult cases it may even
be necessary to dnive a top pilot heading before
openmg it out to full section.

An auxiliary arch execuied in the upper heading
(Beigian roof arch), though fairly elfecuively prevem-
ing rool looscming, represents an intermediate con-
struciional stete, which is il subject to lateral de-
forimanion. Such instability has to be removed as soon
a8 pussible by cxcavating the bench and closing the
lininz by an invert,

Dcsipn of Auxiliary Lining

Waen designing an auxiliary lining the magni-

tude of the aclive forces, the admissible stresses and
the safety of the crew have to be considered. Acci-
dents arising from geological cuuses, invariably
brovght about by rock falls or slides as a result of
looscning or cffects of water, can be avoided almost
entirely by a conscientious geological survey, Never-
theless, as a general measure of safeiy, shotcrete
‘linings should be reinforced by light stcel sections
and rclief pipes installed to prevent a build-up of
scepage pressure. Deformation resulting from stress
rearvangement never occurs in the form of roof falis
bul as a slow displacement. Such deformations are
ih N way dangerous to the ¢rew, parucularly as the
moviments are normaliv very slow.

Under such favourable safety .cofiditions per-
miss ble stresses may safely be taken close to the rup-
ture limit, particularly if the auxiliary arch is intended
only as wmporary support, Should it adopt a per-
manznt character a safety factor of 1-510 2 is sufficient,

Active forces can be roughly cstimated from the
formulae given above, but there secms no danger in
adopting rather low values for theae forces since a
cons:derable factor of safety results from the inter-
action of the shoicrete with the neighbouring rock,
particularly with higher valves of », 2 static effect
which s not taken into consideration by computing
the thickness of the lining. '

Taoupgh scemingly rather daring ai first, these
desiin rules have been tesied in practice and proved
corrat in construching many kilometres off tunncly,
as will be deseribed in the succeeding anicles which
are devoted 1o actual examples and 1o deformation
MEAsUremenis in a test tunnel.

{To be continued)
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pressure-shaft

By Dipl. Ing. Ernst Amstutz®

The theory of buckling of circular shafts and steel tunrel-iinings is reviewed in thie artic's** us!n; an atgzbraie-
analytical method, and the procedure and resuits of .« 5<riz, =i practical tests _naertaken in Saiizeriand ars.

described

TWO EARLIER publications by the author!-? dealt with 11;c
theory of buckiing of circular shatt and tunncl s.ce!
linings, and other experts concerned with the same:
problem subsequently found similar® or different®* resu!:s.

Experiments have been conurming one or other
theory*™%, depending on the actual test conditions, and
ractice shows that when using the suthor's theory,
Aatively small safety-margins are sullicient to prevent
damage. Other theorics demand considerably - higher
safety-factors, '

To clarify this situation objectively, the Wartmann
Co., Brugg, Switzerland. has undertaken exiensive tests

at a consideruble cost durinyg recent vears, and they are’

described in this articte. The real and :iie basic conditions
of the theory have been closely rollowed during the tests
‘or plain.wall tubes as well as tor tubes with shear-

anchoring, and the results show an excellent correiation -

with the author’s theory—provided that the correct
material-propertics are used in the theoretical formulae. -

The right judgment of the danger of buckling of shaft
and wnoel linings, resulting from pressure grouting or -

seepage rock pressure, is of cecisive economic imporiance.
The problem seams t0 be solved as far as statics are
concerned, but the geologival features are mostly very
complex. .

First, it is difficult to estimate the head of the ground
water pressure. Depending on the toliation and joints of
ithe rock, the pressure-liead can differ considerably from
ta2 assumed depth below ground level. Secondly, the
& astic-plastic rock proncruss can subseguentlv lead to
anfavourable gaps between the concrete and the steei-
imiag, or to favourable pre-stressing of the steel-iining
resulling from rock pressure. _

In the author’s opinion, unly tests av the construction
site® can give a picture of the real condfiions, such as is
nevessary (or the suecessful application of the staticad

Before describing these practical tests. herc is .an
extended review of the thevry!-? developed in 1950 and
1933. As the previous derisations were performed more

graphically, with svine sunpiisving | assumptions, the .

author has chosen this ume an _algebraic-analytical
method. '

Thaory of buckling :

"~ The buckling of 3 pipe vmbudded in concrete under
extemal unilorm prosstrs 1% rer gLt o e mrehlem
as for exampls is tw rfroc pipe which Laves s atate of
cquilibrium when preachiny the critical pressure. N\ doive-
mation will socur 3t one o waveral By L us the

£ig. 1. Forces and disp/acemenis on the ﬂMdI‘M

- external water-pressure exceeds the prestressing between

the pipe and surrounding concrete. )
The elastic reduction of the pipe-ciccumference resulting
from external water pressure is only possible.if the tube:
is flattened. ie. is becoming free from the lining. If the
pressure continues o rise, the waves become deeper until
they are “hitting through™, ie. provided elastic behaviour
the deformations are growing permanently without
ingrease of tuad. o o
Sut in practice the bearing strength of the pipe is
limited carlier, when reaching plasticity. At this moment
the deformations are increasing rapidly, not because of
the geometric conditions. but because of the limited
material - resistance. so the “hitting through™ occury
practically by reaching the plasticity,. = oot
Expericnce shows thut a bigeer extent of the indent
aiwuys oczurs parniici to the pipe’s axis. because only the

" small gesistance of the plate to bending has to be overcome.,

It the case of a limitwd length of wane, there wouid be a
shell-like condition. and therefore the considerably larger
straia resistanee of the plie would have 1o be overcome, -
Thus we can_limit our consideration (o 3 ring of unit.
width, T _

. The friction betwerh pipe and concrete-lining is to be

nesdected. as s fasourabie elfeck s wmcerais.

rig. 1 oshows ai innnitesinal element of the pipe wall
with the initial radivs 7, the centre ungle dg and the radial

**Translation of Lhe article appearing in Schwerzerische Bav witung,
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. QIPUCCTUCHL /7. OCHUCY A€ CXICTAd COSRIIBUUILY  Wise
< tributed radial load of mtensity p. the clement is submitted
+ 10 an avial foree W, the shear toree @ and the bcnumg
couple M.,"

The equilibrium conditions of the element of length
(r—n) do are:

the equation of transverse companents:
d

40~ Nag-Nas (L) +ste-mip=0... (1)
the equation of axial componcnts.
| , _ Qdp+dN=0 e (D)
the equation of moments: |
Qrdp —dM =0 - @
the equation of deformation: Reb. 3 @ '
d;" +r£_.=--f;—5 R\ 1

In Eq. (1) the terms including n represent additional
load resuiting Irom deformation, therelore N can be
substituted by the parameter N, in -the third term and,
according to the hoop stress formula, p can be substituted
by Mo/r in the dth term. Denating the derivatives 10 ¢
wuh dots, the following Iyur equations are obtained:

Q@ =Nm(NJrYn+n)=pr - ... @)~
Q+N-=0 - 2a)
Qr—M-=0 38
M= —(EJjr*Yn+n) 4(a)

In these four equations we sliminate the three variables
2, N, M, from Eqs. (12} and (2a):

Q+Q =(NJPXm+7) e (9)
‘and from Eqs. (3a) and (4a):
Qe -EIAYm+r) e (6)

The elimination of Q from Eqgs. (5) and (6) gives the
" Aifferential equatiod of our problem:’ :

. B
(H-'E)-ru (.-r- g)-rl[ """ =0 M
“Ising the abbreviation: -
J (1 +’%") ®
£ (7Y i3 reducad to:-
' " pmacos(ep) + beosp+ ¢ t))

!l is assumed ‘that the reference axis =0 is laid in the
axis of symmetry of thy buckling wave. So the possible
sine terms’ must vanish, The corractness of Eq. (9 is
pf“cd b substituting thi sxprassion ard e dorivatives
in Eq. (7). The term ~cos, means geemetricaily o paraifel
twansiation, and tha term ¢ means .1 mmru.t- O fi W IR
©ing if the wrads posang o s pims aircumierence, e
12rM GCOS (nm) I’l‘.‘l"fNﬂh muc: 'u'uum.i the ruddie line
{beoso + eV o2 Fis,

Ths COELIs v . o 2ea 0N g, b, ¢ are detcrnmcd from
the boundary ¢ont.taomg, We domoie with 7 v a0

under which (hz- buchhng plate auan wuchss un. soncrele
. F

2

Fig. 2. The shape of the indent in the wall

7

wall (ie. the extremity of the bucldmg wa\e) and the
boundary conditions are: :

10y

7e=0 acos(sa)+bcosa+c-0 ‘
ne=0 arsin(ex) + bsina=0 (n
M=0 al-exos(ex)+c=0 ... (12)
from Eq. (11) foilows: (e : '
| b -a‘:::' e (13
and from Eq. (12) we obtain: '
cw +a(e = 1)cos{z) (14)

Both values are put in Eq. (10), and then the finai equation

fora foi!ows.
stana = tan(cz) 15

The solution is found by trial and error and is plotted
in Table I and in the diagram of Fig. 3. Other detinitive
tions for the constants a, b. ¢ are the deformation
equations, as the compressive strain of the pipe circum-
ference is equal 1o the geometric one. To determine this
com: ive strain. we need the value of the axial force V.

_ From Eqs. (1a) and (2a) it follows that:

N+ N-wpr—(NJrYn+m") (16)
We substitute from Eq. (9) in Eq. (16) and obtain:
N+ N-mpr=(Nyr)a(l = )coslep) +¢]... (L)
The solution, according to Eq. (17), is:
Neupr—(NJnlacosep)+¢) oo (18),
If we now use Eq. (12) we obtain:
o= T (19)

We can easily show that. with resular dirncnsions
(5 <2220, we can awglect the 1erm (geuscw) i Ly,
buing very smadl wmrurcd with the correction
(which is 2w simallt, Wo can-thercfore ke

N=gonst. -pr-.\,(cfr)'-p(r—c) {20

e cinpwessive strain A taken I'or half of the circum-
l-.n.nct ot the pipe is: _
a f Hdt&\
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on is the normal stress from the axial force N, and o, is
& possible prestress from the nrestressing force V, resuiting
from pressure grouting tor nsiance. If there is a gap &
between the steel lining and the concrete wall instead of
prestressing, the value is:

Oy o = (kir)E

the tensile stress necessary to close the gap.
The geometric reduction ¢f the circumierence consists

@

e e

"=, of two parts, The first one A, resuits from the movement

of the centreline of the pipe whell towards the centre:

e« &
A;-I}m-ftmbs{cw)ﬂcwﬂldqr
[} [ ]

-.(dt)!in(u)+bsina+¢= . ()

 Using Egs. (13) and (14), it follows that: |
with the coeﬂi;:ienl: Ai=ah - Q4)
= (6 Hesocstea)~singe @)

The second
© lastic &

‘ part A; results from the inclination of the
ine: .

tine: .
&= ft\_frr*«rm-m;:mzr)‘[wr . @8
T8
Using Eqs. (9) and (1), we obtain:

a
A:'({f /})f[-ﬁl‘“{w)-%-“—;—?singrdw .

_ cenn[einten -2 ncpning
T
7 R et —j“ﬁ—m-__._‘
+c’%‘§-’sin‘¢]d¢ . T
bem (@I s~ sin(eakoosta]
i 1 ft, ,
- 2%-{}} [E-sm(a:)con —unacos(w)]
+mﬁni(u}[a-'-'sinm]} | ~- @D

With regard to Eq. (15), the middle term can be elimin-

ated, thus reducing 3, to:
Aymy(difar) w (28
with the expression:
r-c[w- s:‘n(m)cos(m)-i-u%%?
et - ®
Noting that: <
- A-A; +Ag vor m
we obtain: '
o L5 waf + Katfdr) - O

In Eq. (31) only @ must be determined with another
condition. We repeat the above-mentioned condition: that
- in .one point the extreme fibre siress should reach the
yield point os. As seen from Fig. 2 this happens at the
top of the indent for p =0, since here the curvatures of the
wavy line and the flattened arch are added. The maximum
. stress occurs in the external fibre at a distance ¢ from the
- meutral axis, as the compressive siresses of both axial
foree and bending are being added.
.Acvording to Eqs. (4a), {9) and (14) we find that:

ormoy+(MyNeman=Ele/r N+ 167) ..~ 02

: PE','N-_(G;'I‘}(G-F b+ ¢ art=b)m ~(e/ra(l = &) -]

w(ea/r X -1l ~coslez)] ...
It follows that: | T .
=== . €
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Sw (gl 1)[1=cos(ez)) (35)
Pﬁtﬁng Eq. (34) into Eq..(31) gives:
”?"(’/ ‘)ar%mv K_f:, [l *_(,,,)EE.EE 4%[] (36)

The cocfllicient 8/(ad) is strongly dependent on ¢. To make
it more constant, we multiply both sides of the cquation
by ¢!, Then according to Eq. (8), the left side reads:

A’ 2
e= [(1+55 ) = vusevonEn .. on
noting that {= /(J/F) is the radius of gyration,
Our final equation is:
BN+ (o NP
= P(rfe) a—’;-a’v[l - 'F(rlt)a’j—EGN] (38)
with the auxiliary functions:
@ = (£f)/(rd) (39)
¥ —31(405) (40)

Eq. (38) is equal to Eq. (5) of the author’s publication
in 1953, only & was replaced by the value 1468 and W
by 0-25. As those cocflicients have only little influence on
the final result, it is proved that the simplifications in
the 1953 puner are admissible. :

. The values of @ and ¥ ars listed in Tuble I and plotted
in the diagram, Fig. 3. As these curves are very flat within
the ranec of practical application (5<g<20) we may
men'iee them v et mimal vilues at 2= 29, thus being
on the sole oside. ‘!";',‘.- eeror is partally cemrensaited by

acglecting the 1 between the brackets on the left side of

tive equatics, The linal cquution is therefore:

IN—=Tr
or—0n

[(&Ma/ﬂ]’: ;

(a1)

173(r/e) [1 - ozm;.)‘"—;‘!-"]

If oy is obtained from Eqs. (38) or (41), we must still
determine the critical load p,,- We use Eq. (20): :

: wF
Por=NI(r =)= 7775 (42)

From Egs. {19), (34) and (33), it {ollows that:
{2 = | }os(ex) ror—ax

dr_"l‘c"' f—_!.)[l = el ¢ « [

and alae thet v
L%

v

o™

‘r_[l +8(rfe) 4

£

dp-dNJ
The coeflicient: :

Q= —cos(ex)/[1 - cos{ex)]
has also been computed in Table I and is shown in the

diagram Fig. 3. I we take Q... at £=20 (Q=0-175), we
stay ‘on the safe side, and we find the new equation:

P Fon
r(l +0 115(r/e)°"j,:"”)

LT I

Fon

=21~ )

(46)

A comparison with the author’s publication? of 1953
and the equivalent Eq, (4) gives:

Qu /{1 +(31/2))=0-175

which is the same as in Eq. (45) here.

Special cases

Pipe with ring stiffeners, Two problems must be dis-
cussed in this case, First, the -buckling of the total
cross-sectional area of tube and stiffeners must be studied
according to the author’s theory. For the cross-sectional

- properties J, i and ¢ we take the cross-scction of the

stiffener, including a co-operating strip of tic pipe shell,
with a width of thirty times the thickness. For F, on th~
other hand. we take the overall cross-section including
steel lining in between two stiffeners.

Secondly, the buckling of the steel lining between the
stiffener rings must be discussed. {lere the lintng can be
treated as a free tube because it has been fifted off the
concrete-wall in the reach of the buckling wave. This

_problem can be soived according to the shell theery of

Flligge®.

Very economic results can be obtained in this way by
sclection of optimum plate-thickness and suffener spacing.
However, the application 1s limited to tuneel tinings i
large concrete structures such its dams, boituse the nrys
will cause difficultics when concreting between rock and
pipe in pressure shafts and tunnels.

- Cylindrical plain pipe. For cylindrical plain pipe witn
wall thickness d we take i=df12 and e=d/2. Because
of the obstructed lateral strain, component £ has to be
replaced by: o

E*=E[y(1-v) . (48)

and g5 by:

or® = use//(1=v+7¥) (49)
r=0-2§ is Poisson’s ratio and s is a coc™iienr for the
supporting effect, showing the relation between the yield
point at bending and at tensile stramn. i
According to Ref. (11}, Eq. (5), the equations for rec-
tangular cross sections read:

E H

=z 15=0S{1/(1 +4/en)} - (50)
waoere rr,-‘i:-a nemd, - .
Fig. 4 is the stressstruin Ciagram of 3 metai strip of

@n

#
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test-pipe No. 2 for tension and bending. The material
keeps its bending elasucity bevond the computed yicld
point; this probably occurs because vielding is only
possible throughout the total cross-sectional area, and
not in singlc fibres. . _

The question arises. of whether it is correct to use the
increased yield point only for bending and not for the

rmal force. Calculated examples show that in practical

the bending siress is always higher than the normal
'ress. If we consider the critical case with equal propor-
uons, we find a triangular sicess distribution,

We can put two such beams with equal bending mom-
anis and opposite normal forces one on the other, with
a coinciding neutral axis. and then the stress condition is
the same as for a single béum with wice the height but
submitted to bending only. Hence the extreme fibre stress
of 2 beam with a trianguiar stress-diagram i3 the same
amil the start of yiciding as that of a beam submitied to
pure bending.

‘We are assuming tl.at this is approximately trus for all
mtimated stress-diagrams,

Thus Eq. (41) changes toZ -

YL (o] £ m = 045 e . (S1)

and Eq. (46) changes to:

(52

" a’i - dﬂ')

-
(r,’d)(l +0-35(r i) 2

Certainly it is, poysible 10 us¢ the exact Eqs. (33) and
(33 it the auxiliary values @. ¥ and £, according 1o
Tig. 3. But for practical easer this is not necessary as the

agnitude of the erroe is aegligille. The corrcction terms
<1 ihe right-side are very small lor smail £ when the

rors of ¥ and £ are pereeptible. particularly in Fys,
31) and (52). .. '

A comparative calenkition foe a pipe with exsteeme wall
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Fly. 8. Critical buckling pressures as a function of the slenderness

for differert yieid points .

r 0

Q=0-27%) and p,=41'5 kgfcm?; and with the adproxi-
mate equation, oy =2-05 t/cm* and p,, = 40-5 kg/cm®.
The eitect of error of the approximate equation is only
2-4% (on the safe side). _
For an extremely thin-walled pipe with ridw250 of a
high-strengih stcel (@r=6-0 t/em?) calcuiated witk or* =

‘88 t/em? and £°*=2240 t/cm?, the exact equation gives

ay=0865 t/em? (em 170, @=|-75, ¥=0-225, Qu-175)
and p, =259 ka/em?, .
The approximate equation gives oy=0-855 t/cm® and
Eg._lcm’, equal to an error-effect of 0-8%4.

The diagram, Fig. 5, shows in logarithmic scale the
relationship between p,, and the slenderness ratio r/d for
different yield points (resulting from tensile tests) foc the
range of rid<250 and p, <100 kg/em® (1000m water
head). The diagram shows that the saving in wail th:ckness
with high-strength steels is unimportant and dces not
justify the higher price: it may be different if the internal
water pressure is decisive for the design. -

Except for transitions to such parts of the steel lining,
steel St 37 (0= 24kg/mm°®) wiil therefore mainly be used.
For the range of 60<r/d < 180, the empirical formula:

,,-(,/J)m'-‘aoqc_m’

was found, with a possibility of e}ror amounting to
+2%. Note that when using Fig. 5 or £q. (53) a factor of
safety of 1-5, for example, should be considered.

Pipe with rigid shear-ancitoring. Pipes can generally be
anchored to concrete in two ways: by tension or shear,
The tensivn-anchorage requires the resistance of the total
waterload in the anchors and the participating shell

“section. This leads to. extireme lorces and (o extreme

bending moments in the pipe wall. The shear-anchorage
which prevents sliding of tix steel liner in the concrete
cusing is statically more eflicient. -

The eflect of rigid shear-anchors is to - reduce the

compression of the pipe shelt 1o limited extent oF the
circumiersace and therelirs w aeee the pipe o buckle
in several was o atong Ui circumienence, As it 13 powible
that a shear-stud is situated st the top of an indent, where
ity intlertive due o s esicy, 1 2 Wi J0e enmiag
for i e chors, BEQe (21) tha chaapes ol

. ! S . - RELE
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" 38 EQ. t&1) vury DA nc Circumierence 1s 10 be used
-xﬂ (r+Ar+r—=Ar)=mnr.

*In Eqs. (38) and (44), r must be repiaced by 7+ Ar,
and moreover the nght side of Eg. (38) must be multiplied
by (r+4r)ir as both sides have been divided by . Eqs.
(41) and (51) must be modified in the same way.

As the radii r + Ar and r - Ar cannot cusily be mqasurcd
we introduce the diameters D+AD and D-4D:

D+AD-JZ(P+N)+(I —J2[2)(P'Af)
-(Jm+l)f+(3J2I2—l)Ar ws
D=AD=(l -'\/2/2)("*'&)"' \’2(’—6’)

(64)

- (WU2+ P =(3 22 1)Ar
resulting in:
2/2+1 S
Arfre (g-m——)aom =1-522AD/D)... (65)

A numerical example ‘shows the influence using Eqs.
‘41) and (52). Suppose rid=100. oy =0, g,"=3-0 t/cm?,
M E*=2230 t/cm?, then Eq. (51), for circular pipes,
reads: .

lzx!ma_o —ON (d.l2250)‘”'

1=0-45x 100 x (3-0-0ay)[2250

“he result is oxm 1-19]1 t/em? and gives:

(63)

}o-lmxl.”.i”-ﬂ kﬁcm" i

With an ovaluy of AD/D=1°/ (whsch is uslly possible),

the-ratio Ar/r=1-52% has to be used m E4. (Sl)
* 12x 100 x 101-52 x-l-_o—-}a(d.w[iﬁ{))"‘-

1—-0-45 x 101-52 x (30 - on)f2250
The result is oy = 1184 t/¢ém? and gives:

1000 x 1184
Pe=T00x 1025 — 13! kgfem?

Thus an ovality of 1%/ causes a decrease in the buckling
load of only 0-63%; which can be neglected with:n the

-accuracy of computing. Larger local deviations ol the

radius, which should not happen during correct fubricacion,
can of course influence the bcanng strength to a ;reater
exient.

Pipe with offset welded joints. 1f the sheet metal axes

along a longiudinal welding seam are offset by & an

-additional -moment. results from the normal forces oy

at both sides of the joint:
AM = F(s/2)on - (66)
and also an additional stress:
Age £ AM We t3(3[a‘)w -

Fig. 8. Dainils of the test appargtus (scah !‘ :2!) mth dc!-v.' A npanc‘d

on mngh! (sca'e 1:3)

N



ﬁsd 6. Forces and displecements of the sheil with efuh'c—shur
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" D480

Fig. 7. Non-circular (oval) pipe section

~ flexible. the theory must’
- anchoring. .

_A-{(zm)/n}[(a,.r-c'm)/zl | (34)

and gives on the right side of Eqs. (38), (41) and (51)°

the factor #/2,

For the design of the shear-anchorage it is necessary to
make an assumption on he “uvalisation™ of pipes,
which is contained in the earlier article®. .

Plpe with flexible shear-anchoring. In the strict sense,
what has been said earlier about rigid shear-anchorages
is only of theoretical importance as absolute rigidity is
aot realisable and near-rigidity can ouly be obtained with

v~ considerable additional costs. Normaijly, sieel bolts

welded to the lining are used as dowel pins. They should
be even and without qa%s‘é and as they are relatively
modified for flexible shear-

As the bolt intervals are relatively small. let us assume
for simplification that the boli-reactions are uniformly
distributed over the, woal pipe surfuge. The cffect of the
bolts is to resist any tangential displacement r between
the stecl lining and the concrete casing by means of
shearing forces 5. propoftional to the displacement r:

Sw gy e (55)

@ which g is a stiffness ratio. 1o be determined experi-
mentally. According to Fig. 6, the condition of equilibAum
in the pipe axis is: :

-'-f_";' =0 - (58

The solution of the symmetrical component is:_

| .;..r-;loosh‘/(%:)p-i-wnhj(g)p )

Let us take =0 on the opposite side of the dent. where
ro=0 for symmetrical reasons. Hence A =0. Further. we
assume that the dent is not too tong; we can dctermine
the flexibility of the shell as if the normal force ¥z is .
concentrated in point p= . . ’

- According to Eqs. (57) and (59) it follows that:

Nx= " JGEF)

whereas without shear-anchorages:
' YNaxr/EF .. (6"
. Hence the reduction factor & = vx/7 of the deformation
is:
tanh(xry (2/EF))
=Gl EF) . (62)

This reduction factor must be put on the right side of Eq.

- (21) and on the left side of Eqs. (36), (38), (41) and (51).



3 : : Table lt .
. ) Camparison of theoretical and measured critical buckling pressures a’

Tent No. i ] b . 4 L
Mean radius {mm} 478 a0 480 478 a9
Thickncss of plate {mm) 265 428 620 33 538 .
Stud intervals 5.1 . (mm) ] — - — 152123 152/2%0°
Modulus of elasticity £ © | {t/em?) 2140 2010 1110 2100 2130 -
Modulus of clastiity £* {temn? (48)] 2280 2140. 2250 2240 270
Yield Point of : tfem?) 289 282 298 400 414
Yieid point oF" : tlfcm‘ 49 453 442 468 &l4 &N
$tffncys of shear studs g Gfet em?) -— -— ’ - o108 0082

. Reduction factor x (1 I - - - 0525 0-763
Axial stress o Pklemc;sﬂl) o9 1-29 I-76 1-38 203
Critical buckling pressure ¢, glem? (32)) 717 | 1085 2149 992 21-5
Measured buckiing pressure (kg/lem®) - 473 - 110 29 100 210

Therefore, in Eq. (32). ¢~ has to have a coefficient:

mw 1 +(3s5/d) .. (68)
In addition, the deflective curve n gets an asymmetric
proportion, but this will not inituence the decisive cross-
section ¢=0. Thus. in Eq (38) and thercafter, we replace
gp—0y by og—maoy. Let us reconsider the example given
fot *“Non-circular pipe” with a small ofTset of s=d/10; Eq.
(S1)is as follows:: -+~ . . C

12 x l@‘jrfa{x—av(dxmy’ in

;,.Msxloox}—"l%’fﬂ‘

The solution is oy= 112 tfem?, which means that:

100b x 1-12
P =TT O3~ 1094 kifem’,

n this cace, the difference of 5-5% compared with the
drcular pipe is comparable with the accuracy of com-
puting. Thercfore it is imporiant that the offset is less
than 10% of the plute thickness. enough to provide &
good and cfficient joining of the edges.

 Buckling tests .

The Wartmann Co, located in Brugg and Zurich,
Switzerland. cacricd out various cxperiments during the
years 1962-63 (o contirm the theoretical findings. These
tests were dirccted by the. suthor and performed by
Messrs. W, Pisarik, W, Hliscibarth and A, Stebih. The
intention was to determine the real buckling loads on a
srue-to-nature model and aiso to keep the measuring
sontent smuii.

Therefore the mesurewrents were limited 1o the deflec-
tion at ditTerent degrees of load in three crossesections of
the pipe, which ware thou st o be representative 'oi afl
Jeflections  under buckling load, barring
aberrations. No stress awasurements were cammied oul,

Bocause iU owas Kiwn frosn ether toste Mo con'ildyr ot

-

IEmegnianitios soaufys wwaur

i

unfomsesn |

. The test pipes were kept big enough to be manufactured
in the usual way without risk of imperfections, and small
enough to keep the costs of the testing equipment and tt
models within reasonable limits. The diameter of 960m.
and the plate thickness of 2-5-6mm correspond 10 a scale
of H—A . Approximately. . '

e length of the pipes had to be as large as possible
to eliminate the intluence of edge disconunuities. The
size chosen was [-5m.

The test installation is shown in Fig. 8. Basically it
consists of a pressure vessel. a guide tube, the test pi
and the concrete wall between the latter two, The sepa.
tion of the pressure véssel and the guide tube avoids the
transmission of any deformation of the vessel to the
concrete. .

The front part of the pressure chamber is closed only
by flanges to allow access for deflection measurements
inside the test pipe. Sealing between the tlanges and test
pipe was carried out by small glued rubber angles, after
elastic cords had been found to be insuificient.

The friction .acting against the movement of the pipe-

seems 10 be negligible and had to be tolerated. Its
influence is certainly smail compared with the press-
pecking against the pipe wall as used in other tests which

_causes a much stronger reaction force at the point of
-buckling. -

To ensure the immediate transmission of the wate®
pressure onto the total pipe surface, the guide tube was
equipped with drilled holes through which thin pipes
were installed before filling with concrete as tar as the
surface of the test pipe. To avoid friction and adhesion
between steel and concrete, the test pipe was coaled with
paraffin wax prior to installing. - -

Bencing was registered with a dial gauge on a movable
and revolving bracket fixed to a central $hart. All measure-
ments retee 1o a zeru reading ol the unioudad pipe.

Five test pipes were examined, three plain-wail pipes of

" ditferent plate thicknesses and mald-steel quality, and

two pipes with shear studs of ditferent plate thicknesses,
different stud distribution and different high-strengt®
steels. Most ol the tests had (0 be repeuted aesedal s
owing to various ditlliulties.

On the two thin walled pipes only, we succeeded in
producing o buckhng indent oser the full kngth of the
pipe. whercas the others were subject only to eal vdue
bucklin-. ‘which does not oeeur in pracuce, ol courw, T
Yesreeda of the pipe. due to the chosen svstem ol sealing.
and the reduced stlfness of the prpe edios (dee Lo the




»

. el S S A W A - A

. ’—_FL.__.... y
'Trmﬁmﬁ'_." 2

W SR —

4l =°§°|3|

I-Q -t 219 25 39
Displacement in mm

Fig. 9. Measured displacements p'otied as a function of the loading

39 40 &3

unhindered lateral contractinon), may be reasons for this
phenomeaon.
The carefully observed de ‘lcc-mn measurements Tnever-

.aeless lead to the conclusion 12t true buckling loads for

a long wave are only a littlc higher than those obtained
with the beginning of the edoe buckling. This can be seen,
for example. in Fig. 9 whic1 shows the deilections as a
function of the load in the lower cross-section where the
buckling develops.
Obv |ously the buckling loud achieved is almost already
he asymptote to the load-displacement diagram. .
' Fig. 9 also shows that the deflections near the middle
‘he buckling wave decrease shortly betore reaching the
ouckling load, ie. the wave (in compliance with the theore-
tical results) decreases under increasing loud. The pre-
ceding theory shows that the smallest buckling load is
obtained for one single buckling wave -on the circum-
ference. )
Other authors believe in the formation of several waves.
As often happens, both taeories are partially correct,

in fact, several initial waves may occur. distributed over .

.the pipe circumferences according to accidental inaccu-

racies. With increasing ldad: deformation will concentrate .

o 1 single wave, with the others decreasing.
Reside material examinations of all test pipes, a load-
sldcement dingram of the <hear studs was made
mg. 10). The test piece was tiken from pipe No. 4 after
\'.. iest-run. Obviously studs had got loose durinz the test.
Ang transport or when being removed from the test
L;iauatmn. and they had a shp of O-l4mm (see Fig. 9).

Fig. 10. Load-displacement diagram for the shea stunds

The stiffness value G can be determined as G=21 t/em?
for load grades between 300kg and 900kg.

As the displacement was taken from the end of rhe test
piece instead of from the middle of the group of studs, we
have to calculate using G = 20 t/cm? in practice. This vaiue
is valid for bolts of 6mm in diameter, 33mm leagth and
normal concrete.

For unchanged conditions the stiffness ratio . will
probably increase linearly with the increase in bolt
‘diameter. Values can be found in the technical literature's,
where bolts of 19mm diameter are listed with (/=200
t/cm?, ie. ten-times instead of 3-2-times the value for
émm-diameter bolts.

This discrepancy probably depends on the installation .
of the studs. The clamping of the relatively thin plate in
question here is considerably less rigid than for the beam
in Ref. {12). The G-values may vary, depending on the
clamping in the range of 1:4. To obtain reliable results,
one has to determing experimenti!ly the value o.‘ G in
question.

The resnits of the tests are summarized in Tablc II and
are compared with -the theoretical values according to
Eqs. (43)452). Note that for all pipes, ar is supposed 1o

be zero,

The maznitude of error is generally +2%/; the average
square error is 1:37,. This wuﬁ)uml.y 18 surprising,
considering the numerous problems in theory as well as
in testing. Even if we accept an influznce of chance, it
seems that results of the experiments prove the-correctoess

" and accuracy of the theory.
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Analisio Y Diserio Estructural -

El mnalisis cotructucal s leve a b0 wsanido vn modelo
slano formado par clemettos urides sifre si por cudos. Zstos
cementos son del Fipo vigo con dres grados sz liberfad
modelon el ruestimiento . La inferaccion suzlo- estructura
s¢ 4 imild con 6'&5mcﬂ+o‘: f,’{Fo rcaéfﬂl que Jrr'enm UnNA ri?idcz
ot ocverdo o la% propiciraes viscAnicas st le coca,

E\ analisis eofeuetural se vealize o¢ manera iierstiva
reviaando qve nimjun (2507 te ‘Irijé A Tensien y que o5
5fuerz09 en la roca no cxcedan los admisibles. 4o presenian
09 1esultados ¢n diagramas de momentos {lexionantes y de
Luerza ;normai '

51:- Disedo cs+ruc+uraf\| gel revessimiento se realid on o5
esultndos anteriores, (evisande al clements que trabsja en

flexp - compresion,
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- P.H. ZIMAPAN, HGO.
TUNEL DE CONDUCCION A PRESION

1. PROPIEDADES GEOMECANICAS DE LA ROCA
. ' R, Cuéllar B.
Sep. 1986

Qscilacion

1640 591
Qo™ 1 1463
_“ " - - - - ! p—

/! Conduccion A Presion FXR SmJT 1 formacion
TRANCAS
i L EE.
1.9 K 8.5 Km 4 Km i2d0a
|‘”“‘ = ! : ] ' :r:':—L
- ' ' ' . c“aMRiN R10
.. FORMACION DOCTOR FORMACION SOYATAL . FORMACION TRANCAS MOCIEZU
- !Miembro Sup. )}
{alizas y Dolomfas Calizas-Lutitas-Areniscas Calfzas Areniscas-Lutitas
30% ~ 60% 20% - 30% 30% 40%
Vel. ondas P:a = 4000 m/s a= 4200 m/s . a = 4500 m/s
B = 2400 m/s g = 2520 m/s B = 2700 a/s
Rz1. de Poisson: v = 0.25 v= 0.25 v.= 0.25
= 370 000 kg/cm? Edin = 410 000 kg/cm? ~ Egjn = 470 000 kg/cm?
.c¢.~ 185 000 kg/cm? Eest.= 205 000 kg/cm? Eest,= 235 000 kg/cm?
Compresion simple: ' ’
min = 137, 243 kg/cm? Rcpgn = 300 kg/cm Remsn = 692 kg/cm?
;dx = 1700 kg/cm? Repmsx = 828 kg/em? Rcmsy = 1404 kg/cm?
orom = 1044 kg/cm? Rcprom = 516 kg/cm? Rcprom = 1048 kg/cm?
Coef. var., v = 44% v = 40% v = 17%
Tensibn: Ry.= 42 kg/cm? Rt = 33 kg/cm? Re = 92 kg/cm?
Corte: Rg = 36 kgiem? Rg = 30 kg/cm? Rg = 109 kg/cm?
Tensidén bajo flexidn: .
- Res = 114 kg/cm? Rt = 60 kg/cm? Ref = 200 kg/em?
Peso vol, y= 2.7 ton/m’®  y=2.68 ton/m® y =.2.7 ton/n®
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2. ESFUERZOS ALREDEDOR DEL TUNEL
2.1 Por Techo de Roca

Distribucién de esfuerzos en un me-
dio eldstico.

12 7 7 /

PRLAEbL LT o= BROY, )37-(1 2) cos 26

-*
- - r= 219(1 )+g-(1 4a 3“ ) cos 28
-+ % %
—-+ G!
N h — —Q' =dPRLN 3a)5en29
_’
—lp
- Or
- 0. = esf. tangencial.
—p .
Q = (T¥3)P Or = esf normal.
Formacién Doctor Formacibn Soyatal Fo nacidn Trancas
hmax =450 m - hma'x =67l m llmax = 802 m
Para esta cobertura | ' :
Q=P-= 122 kg/cm’ _ Q=P = 180 kg/cm? : Q =P = 216 kg/cm?
.para'r=a_;ot=2P o op = 2P ot = 2P

en. todo el perimetfo
yor=0y 19 =0 op =0, =0 op =0, 0g=0

Sust. _
P =2.7x450 = 1215 ton/m* P = 2.68x671 = 1798 ton/m? P=2.7x802 = 2165 ton/m?

o¢=2P=2x121.5=243 kg/cm?® o =2P=2x179.8=360 kg/cm? op=2P= 2x216.5=433 kg/cm?

Remin = 137 v 243 kg/em? Remspn = 16 y 300 kg/cm? Rcmsn = 692 kg/cm?
F.S. = 0.56 y 1 F.5. = 0.04 y 0.8 F.5. = 1.6
Puede présenta?sé fluencia Es probable que se pre- " No hay probiema de

an alquna zona. sente fluencia en alguna fluencia de roca.
e zona. ' o T
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2.1.1 Revestimiento con Concreto Lanzado

NUEVO METODO AUSTRIACO (NATM)

S

[
--S-ﬁ-" ! k
P\~ 4 i
\’| 1 - ! .
/ '
—NCOA 1 e
’R /! | N Asrh
1 / N 1 l
L ~ {
i/ l_.l :
! A
kl J ‘ i

=)
[~} .
_ / | Roca esforzada=1.5m

Esfuerzos alrededor de una cavidad
circular bajo esfuerzos de roca con
distribucidn hidrostética.

Para:

. Dzterminacidn del arco de roca

2send
Pi=Pa(i- 5en¢)(-§_—-)\-sen¢ =nf

D = 23

8l

J}

s

SL

4L .

3t Q\&\

2L ,\:;K \.\

i NS

ol 4 o) i) f°
0 & to 5 20 25 30 36 .

Resistencta de piel, Pi, para esta-
blecer el equilibrio de 1a cavidad
en funcibn del &nguvlo de friccidn
interno y de la carga de roca
Po = Yh

P, = 180 kg/cm® y r/R=0.67 y ¢ = 30°

J2i13zando la expresi6n de Fenner-Kastner-Talobre: Pi = 0.2 P = 36 kg/cm®

Pi=eccotgs [crcot é + Py(1-send)] (§)

1%63‘ Segln Talobre Pi = 0

Utilizando: Pi = 0; ¢ = 40 kg/cm®; ¢ = 30°y r=3.1m = R =4.6 m;Ar‘/R=0.67

|

200

300 360 O K_*j_/cl'na

DATOS
Re = 3000 kg/cm?
og = 6 kg/em? = Pi

o, = 360 kg/cm? = 2P,
04 = 120 kg/em? -
cz. 110 kg/csln.z; |



~ Determinacién de 1a resistencia de piel: Pi’

| a) Utilizando la expresién de Fenner-Kastner-Talobre se tiene:

Pi = 0.2P = 0.2 x 180 = 36 kg/cm?

.o Pi=0.10 x 6¢ pgx = 0.10 x 360 = 36 kg/cm?
S et L L
103 2P, 0t mix

Es un valor muy alto.

Para que la resistencia de piel Pi sea menor, es necesario que el arco de
roca se deforme, o cual toma un cierto tiempo.

b) Utilizando el criterio de Mohr-Coulomb para la mixima resis’:ncia, resul-
ta: :

g, = P{ = 6 kg/cm? = 1,67% x 360
|
Ot mix

¢} Recomendacidn de Evert Hoek:

1.5% X Op max S Pi S 2.5% X Ot pax
54sPis9
d) Similitud de Eesistencip de estribos en columnas:
Oup = 5% f para carga de trabajo'
4]

HOR 2.5% f. para carga Gltima

Oum = 9 kg/cm?



Dimensionamiento del soporte intertor o "arco auxiliar®

X x x st y -
r o= . - Resistencia Concreto Lanzado:
_4¢_4_4Qafnan de s
Anc/je pS o = 0T
sen & {b/2
A JSS o
\ - Afscn."‘ . ~.\\ | - Resistencia Anclas:
5 B B o oM _ &8s fs % a cosB
“9; o ) AP P e x t {b/2)
’ r —-% - Resistencia Arco de roca:
: —N%J Concrefo R STt cos¥ $:0,-sent
. - lanzado PR = -
. = (Arco auxiliar) b/2 b/2
. ﬁ,:P‘,ch +P*+P."f" - Resistencia Marcos
W\ = st _ _As XTs
N\ = 2 sena(b/2)
f - . e -
Cone . T A O ,
de conate’s. .
S S } ““Arco de rocy
DATOS: ' Espesor del Concreto Lanzado:
b = 275 cm o para: f¢ = 250 kg/cm®; Concreto Lanzado
a =230 cm : s - ,
s = 300 cm _ 1. - 250/12 = 21 kg/cm
a=25" 2.7 x sen 25° (275}2)
B = 47 | d = 5t
¥ = 20°
. d= 7.5 cm
Patrén de anclaje: ¢1"
AR-80
{onsiderando una presidn o
de piel Pi = 1.5% x 2, = 54 kg/em” - ext = 228000 %230 cos 47
Uiilizands sole ancias y cencreis .
1anzado en proporcitn (50-50%) Pi Jooext = 8450 cm® ~e = 1 m
t=1lnm

Se tiene: p* = 0.5 x 5.4 = 2.7 kg/cmz; Presibn de anclaje
| y p% = 0.5 x 5.4 = 2.7 kg/cm?; Presion del concreto lanzado



~ Considerando un espesor de concreto lanzado de 10 c¢cm la presifn que resis-
te es:

s . 10x21 . o,
P° = Sen25° (27572) © 36 ko/em

entonces el anciéje tomarfa una presidn

ph = 5.4 - 3.6 = 1.8 kg/cm?

§ x 8000 x 230 cos 47° _ ,, 676 cm

- ext = 1.8 x 275
Resulta:
' e=1.2m
t=1.2m

~ LomprobaciSn de la resistencia del concreto lanzado:

Acero de refuerzo:

PP PR pressigpat

esfuerzo que tomard el acero:

89 - 62.5 = .26.5 kg/cm?
Carga = 26.5 x 15 x 100 = 39 750 kg

Esfuerzo a la falla = 5000 kg/cm?

g= ..__.._..__.4~313 310 - 33 kg/cm? > 0.25 £

con Malla 4 3/8" x 10 cm
Caﬁviéne aumentar el espesor t a 15 cm

z £;§T§_§lg = 89 kg/em*® > 62.5 kg/cm? {permizible) )
. ; I e . . .
0.25f;



- Propuesta de soporte interfor para aportar la "resistencia de piel;.de

Concreto lanzado: f& = 250 kg/cm 2

Espesor: d = 10 cm

Malla: ¢ 1/4* x 10 cm x 10 cm

Anclas: ¢ 1" X 3 m; Acero AR-80

Se utilizard
e=20m '

: e=1.5m
t=2.5m

»

t=2.5m

Cuando se encuentre roca de baja calidad en las zonas con alta cobertura
de techo (> 400 m) convendr§ aumentar 1la “resistencia de piel* como
sigue: ‘

Concreto lanzado: fg = 250 kg/cm?
Espesor: d = 15 cm

-Malla: ¢3/8" x 10 cm x 15 ¢cm

Anclas: ¢1" x 3 m; Acero AR-80

le=1.%5m

t=1.6m




- Resistencia del arco de roca

R S*1gcCos ¥ S-op - seny
b/2 B b/2

pR - 300 x 110 cos 20° _ 300 x 120 sen 20°
(27572) (275872)

255.5 - 89.5

p* = 166 kg/cm?

Comprobacibn:
P* = 166 kg/cm? =140 kg/cm?
EEREEREERE
w
. L per Re 460
t.

o = -1—545—1%-0—318—5 = 426 kg/cn? > 360

Biilizando un esfuerzo de compresidn o = 3560 kg/cm?
s@ tiene:

p = ‘—’;,1—: = ———-3603;5150 = 140 kg/om?

Lz capacidad de soporte del arco de roca es = 1000 ton/m?



Decompresidn de 1a roca

Métodos de Protodiakonov y de a losa plana autosoportante

B2 .
Ty -38
[~ 1. wed
: ' B bt H: 2f
. ) H. L
f = variable segln la resisten-
cia de la roca
45°- s fe2tangs
¢ = dngulo de ruptura en compre-
| si6n simple
I b o ’
Método de Protodfiakonov
DATOS

Rc = 300 kg/cm?; &= 70°; v = 2.68 ton/m®
se tiene f = 3 '

a) Cuando el esfuerzo por techo de roca no excede la resistencia de la ro-
ca S

i = = - z_f-'i.-z.iz'
Se tiene 8 = b = 620 cm~>H 7% 3 103 cm

o} Cuando el esfuerzo externo excede la resistencia -de la roca

Se tienc B = b + 2 tan 10° = 835 cm => H =§-3-§3 - 139 cm




10.

Losa Autosoportahte

| L | !

‘ 1

e
Bxd “‘2;] _
\ MOMENTOS
§ B E-‘— us? "
A | M=1g L & /
. , d '
e M f = esf. de tensibn
\ ‘ | bajo flexibn
\ /
o wp?
f'-ﬁ'xha 12 xwt.’
b3 * 7 " 16 x 2 * bh?
1z
Sust: w=b-h - Y
. lz ) .
(+ =2 2 2
G s 3, bhys® 3 Y2
_J-w' f EXW ax
S R T2
2
. ha= % X 1%—; Espesor de losa
que se autoso-
porta
DATOS |
2, 620 cm; Y= 2.68 ton/m? f = 60 kg/cm?; Utilizando un efecto de escala
%, = 835 cm de 4 =>f = 15

Para 1; = 520 cm:

2.68 x 6.22 _ ,
X igg T © 0.26 E.l
Para_iz = 835 cm:

h;:"

£0)

.3, 2.68 x B.35% _
h2 A X 150 0.47 m




Anclaje por decompresidn de roca
4 Anc/as @35m

v 4 p/
\ \ 1 7 3 Anc/as @5m Caracteristicas del anclaje:
\ I /‘/ Barras corrugadas ¢1" - AR-80
A \ ! Lz .
Patron: 1.5 m x 2.5mx 3m (long.)

' ' Perforacidn: 1 1/2" s ¢s17/8"
Mortero: f¢ = 200 kg/cm? ’
d= 6./m
1) Cuando no se excede la resistencia de la roca

Segiin Protodiakonov: H = 103 :
Utilizando H = 103

" Losa Autosoportante: H=26cm

Utilizando anclas de friccién ¢ 1" --AR-80
la resistencia a ruptura de un aﬁcla R=5x 8000 = 38 000 kg

Considerando un anclaje con patrén cuadrado

xID x* x 1.03.m x 2.68 ton/m® = 38 ton .
~ -l-;;--l- se tiene: x* = 13.77 m?

2 =3.70 x 3.70 m

Se recomienda un patrdn de 1.5 m x 2.5 m

~ Se colocardn 3 anclas en secciones 5my
4 anclas en secciones 5m

As§ resulia: Carga por ancla = 1.5 x 2.5 x 1.03 m x 2.68 ton/m? = 10.4 ton

&rea laigal  esf, cortante

e .
Longitud de anclaje: 10 400 = £ x 8 cm x 200/10=> £ - = 65 cm; Se dispone de
: _ - 197 cm



~ Anclaje por decompresibn de roca... (continuacién)'

2) Cuando se excede la resistencia de la roca:

SegGn Protodiakonov: H = 139 cm

Utilizando H = 139 m

Losa Autosoportante: H 47 cm

12.

Empleando anclas de friccién ¢1*, AR-80 con capacidad de ruptura de

38 ton; de 3 m de largo

-

. x*x 1.39 m x 2.68 ton/m?
I.JC ' '

X

l Utilizarfamos el mismo patrbﬁ de 1.5mx 2.5 m

3 anclas en secciones b5 m

‘4 anclas en secciones 5 m
Longitud de anclaje: Mortero f: = 200 kg/cm?

Carga por ancla: 1.5 x 2.5 x 1,39 x 2.68 = 14 ton

Area lateral Esf. cortante
lenagitud: 14000 = £ x 8 ¢m x 200/10
. =88 cm Se dispone de 300 - 139

161 cm

2

X

38 ton
10.2 m?
3.2mx 3.2



CONDUCCION A PRESION

13.

3. ESFUERZOS ALREDEDOR DEL TUNEL

S A = 0.94

4 Roca sana: Esfuerzos en el concreto

¥ 2 +-'b2 - 2»2
Opg = * b2 - af p
: 2a’
A= Eh- = o IEI @;)-b:zl_(_ + 1) 3
p m ) - 81 a
Tn ral mEr (b7 - aZ)
2a? - ) (a? + b?
otb = b2 .(. a ) p

b} Concreto fisurado:

Presibn sobre la roca: py = % p

~ Esfuerzos 2n la roca: -o¢ = op = % p

3.1 Por presi6n interior
DATOS:
p = 6 kg/cm? \
& a=23.05m a‘=29.3
¢ b=3.15m b?=29.92
€, = 10000 ¥250 = 158 000 kg/cm?
Es = 205 000 kg/cm?
Y vi= 0.2, m = 1/v=5
/ vy = 0.25; ma=1/vy =4
/R
/ -
[T ¢ Ex = 1.6°'x 10° ton/m?
i f Ez = 2.0 x 10° ton/m
i; : 5 (b> - a?)? = 0.62
\ Concrafo 2a> 2x9.3 _ _18.75
\~ / €2  EBT-a¥) 1.6x10°x0.62  10°
\ \ \/l " (m-1 b? = (5-1)9.92=39.68 I=95.48
N~ (mi+1)a? = (5+1)9.3 =55,80
\\ .Y | (mE1)(b%-a?)=(5x1.6x10%)(0.62)=4.9%6x10°
™ } \&‘,»’?ﬂoaﬂfakana 18.75 |
~Se b - 105 - -18.75xBx4.96 _ 744
- T B 05748 5x4.96+95.48x8 788.54
Ix2x10® "4.96x10°

| ¢) Roca fisurada

Presibn sobre la roca:

Py
Esfuerzos
surada:

Gt=
or'=
Esfuerzos
Pa =
r=-0t=

p

-]

en la roca fi-
0

.
pp

en la roca sana:
a
d P

d
P
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Esfuerzos en el concreto:

Presifn _sobre el concreto: pc=p - pp; p = 6 kg/cm?
siendo py = presibn sobre la roca = Ap <. Pp =0.94 x 6 =5.64 .kg[cm2
Presion sobre el concreto: p. = 6 - 5.64 = 0.36 kgfcm?

Utilizando la formula del cilindro de pared delgada:

o= Bl o=038X310. kg/cn? < 21 (permisible)
-PASA-
. o fc _ 250
Esfuerzo permisible de tensidn en el concreto fy * -7 ° 21 kg/cm?

=5 c _—3-]T— = 0 67 kg/cm? = 6.7 tongm’

Utilizando malla de refuerzo el concreto podré tomar una presién hidrostética
externa = 7 ton/m2, igual a una carga de 7 m :

Presibn sobre la roca: py, = 5.64 kg/cm®

£sfuerzo tangencial de tensibn
Para roca sana o fisurada

Op = -0t =g P = 3'?3* 6 = 5.8 kg/cm® < 8 (permisibie)
-PASA- |
f:fuerzo permisible de tensidn en la roca = %? kg/cm? = 8 kg/cm’

(Efecto de escala)

ytilizando las expresiones para calcular los esfuerzos tangenciales de tensidn
en el. revestimiento para 1a roca sana

4 p2 . .2 -
ota * BP = 20T, opg = 2:3+9:92 gzg.x9q394 X 9:92 , 5 - 5.52 kg/cn?
2a? - 2 2 -
ouy = 28 bzxfaaz+ b2) py oy = 229 39 93,94(9 .3 +9.92) \ 6. 5.13 kg/cm?

tstos esfuerzos son mencres que los obtenidos considerando el cilindro de pared
delgada, .ya que las expresiones anter1ores estdn deducidas para cilindros de
pared gruesa. :
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T T T T _RAMA-INCGLINADA-CON-CAMISA-METALICA— —

&

5 .
o8 DATOS
p = 509/10 = 51 kg/cm®
v a=1.75m; a* = 3.06 . 2.
e b=2.25m b2 =506 O "3 =2
: fe = 250 kg/cm?;
? £ £, = 10 000 /250 = 158 000 kg/cm?

1.6 x 10® ton/m?
0.20; m; =25

Q:o n-‘:. \%N -‘. El
.-\, l .
1 Ez = 235 000 kg/cm® = 2.4 x 10° ton/m?®

vz = 0.25; m2 = 4

1

n

~ Acero: E = 2 100 000 kg/cm* = 21x10° ton/m*
2a’ v=10.28; m = 3.57
Ly = mz+1l(§|ll-(?;b;+?;2+1—)az; Pp= A2p Placa: e = 11/2" = 3.8 cm = 0.038 m
meEz miEi(b%-a?)
| B
Ay = te

() lrrrhrarydLim-1)(a2- A;b2)+(m +1)(1-2b%]

_at+b? - b, = |
e pr TR P Pe T APy 2 5.06 3.83

ta = a = o
N Fe  ZIx10*x0.038 " 10F
o 2a% - x(at+b?)
LW l..b = bz - az. p a = 1.75 - 0-11
mE)(bi-aZ)  5x1.6x108(2) 10F
2a’ 2 x3.06 _1.91 ( 2 4 2
- = - = ~{p% m-1)(a%-Ab?)=(5-1)(3.06-0.46x5.06)=2.9
ti(b? - af) 1.6 x 10° x 2 : (m1-1)(1- A2)b?=(5+1){1-0.46)5.06=16.39
M- 1)b2 = (5 - 1)5.06 = 20.28 ;oo | i
(m, + 1)a% = (5 + 1)3.06 = 18.36 * ~ S AT eIy
mE 1 (b? - a?)={5 x 1.6 x 108)2 = 18 x 10° (3g°) + (Jge~H2.92+16.39
3.83
1.91 | : © 7108
. 10t -_1.91x4x2.4x16 SeA Ty 9310 717 © 2'32
Ao = 3 68.6 5x16+58.6x4x2.4 5t * v

ix72 4x10° | T6x106x7
S Ay = (.64

ir o= 283.38 _oh,c 0.6

g i

a) Presidn en el tubo p = 0.36x51=18.4 kg/cm?
b) Presibn en el concreto = 0.64x51=32.6 kg/cm?
c) Presibn en 1a roca = 0.46x32.6 = 15 kg/cm?

E )
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Esfuerzo de tensibn en la camisa metdlica:

_Ut11izando la f6érmula del cilindro de pared delgada

' Permisible
g = 18.4

18:3 % 177 . g57 kg/em? < 1200

- br .
< 3.8

t L]
-PASA-

Esfuerzo permisible en el acero pararfyp = 2500 kg/cm?
A-36 es fg = 1500 kg/cm?;
Coeficiente de seguridad por soidadura = 8

fg = 1500 x 0.8 = 1200 kg/cm?

Esfuerzos de tensidon en el concreto:

Presion que tomard el concreto = 32.6 - 15 = 17.6 kg/cm?

Permisible .

ogg = 200+ .08 2 1 0.36 X 5.06 17,6 - 1.73 x 17.6 = 3 kg/em? > 21

-NO PASA-

Permisible

' . 2x3.06 - 0,46(3.06 + 5.06) _ - . 2 -
Oth T 5.06 - 3.06 17.6 = 1.19 x 17.6 ‘21 kg/cm 21

. =S1 PASA-

£sfuerzo como cilindro de pared deigada:

0= %F = 11493%*229 = 6.6 x 17.6 = 116 kg/em® —=> No se debe tomar

£5fuerzo de tensidn permisible en el concreto

. f¢
o 4 T% = 2%? = 21 kg/cm?



Permisible
. _1.75 - n _ 2 s 2
- Op = 55 X 32.6 = 0.78 x 32.6 = 25 kg/cm?® £ 23 kg/cm

-PASA-

Esfuerzo de tensidn permisible en la roca
= §2 kg/cm?; Utilizando un efecto de escala = 4; se tiene

Re = 32 = 23 kg/em?

NOTA: 1) No pasa por esfuerzos de tensidn en e} concreto.
2) Habria Que hacer otro tanteo con 2" de espesor en el tubo.

3) Considerando que el tubo puede tomar una presidn interior de:

. o L o
p=-t; p= ;gggi;7§_§ " 25.8 ka/en?

0 sea el 50% de la presibn total.

E1 concreto y 1a roca tomarfan los otros 25.8 kg/cm?
de los cuales el concreto toma 0.54 x 25.8 = 14 kg/cmz
y 1a roca toma 0.46 x 25.8 = 11.8 kg/cm?

4) De esta manera los esfuerzos de tensibn en el concreto se reduci-

rian a:
Permisible
WY et

Ota = 1.73 X 14 = 24 kg/cm* y ogy = 1.19 x 14 = 17 kg/cm? * 21

y los esfuerzos de tensidn en 1a roca serfan:

a
Or = b Pb :
Permisible |
1,75 | ‘
. oy = 35 x 25.8 = 0.78 x 25.8 = 20 kg/em? < 23 :

-PASA- :
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CONDUCCION A PRESION

CERCA DE LA TOMA: 1ler. Tanteo con 1 m de espesor

Po = ?‘3* 6 kg/cm? -
DATQS
a=3.1m% a?2= 9.6]
b=4.1m; b?=16.81
b? - a? = 7.2
L00¢,7 Concreto: f¢ = 200 kg/cm?

E1 espesor necesario es
de 50 cm

’ 2 2 2 2
Esfuerzo tangencial oy = 53~%—33 (1 +-%1)po ; Esfuerzo radial 0|-'E§“%—;1{1-%r)nn

Esfuerzo de compresifn tangencial maximo

2b?
Parar = a: ot mix = 57 - a7 Po

Permisible

o¢ max = 22-12:BL x 6 = 4.67 x 6 = 28 kg/em? < 50
~PASA-
Esfaerzd nermisibia en compresibn f = %f = g%g = 50 kg/cm?
20. tanteo con 60 cm de espesor a=31m a’= 9,61
=3.7m b= 13.69
: b?-a?=4.08
5t max = 25128 4 6= 6.71 x 6 = 40
ler. tantz2o con 50 cm de espesor a=3.1m; a: = 9,61
b? - a® = 3.34

It max = g_%_%%igg X/ +7.76 x 6 = 47 kg/cm? < 50
° ~PASA-
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CONDUCCION A PRESION

" Con revestimiento de concreto

DATOS:
p = 6 kg/cm? '
a=2.45m; a?=6 2 2 =
b=2.75m b2=7.56 DO -3 =156

Concreto f¢ = 250 kg/cm?
€, = 10 000/ 250 ¢ 160 D00 kg/cm?

s By = 1.6 x 10° ton/m?
v = 0-2; m, = 5

Roca: E, = 205 000 kg/cm?
E2 =2 x 10 ton/m?
TUNEL ' V2 = 0.25; m; = 4
a). Roca .sana _ \
Esfuerzos en el concreto: ,!TTE%%-315 =T x%%e T.55) = 5&%%
_a? +b? - 2b {m,-1)b2?= (5-1)7.56 = 45.36 I = 81.36
9ta bZ - a? P - im,n a?= (5+1)6 = 36,0
mE, J(b2-a2) = 5x1.6x10%(1.56) =12.48 x 108
__ ta’ TF . 81x4x2x12,48
; . = 1 '__ .81x4x2x12.4
PRI 1Y (LN L) SN o M ) WK £ /X ) WSO
P %:‘EZ*L_:;'%T(F;%’)’L  Fx2x10° * 17.48x10°
: g . 480.23
2a® - x(a? + b? JoA = = 0.67
o = Bppenr b, 71328~ 287
' ' l.a roca toma - 67%
"""""""""""""" £i concreto toma 33%
Permisible
ota.= 6 + 7-56 “125%70-67 X 7-56 X p = 2.2 X 6 - 13'2 kg/cmz < 21 -
| + PASA  => NO NECESITA
. REFUERZ0
- 2 X 6 - 0-61{6 + 7-5§) =1 87 6 = l k 2< 21
O¢p = 156 X p . b 4 1.2 kg/cm

. ! f. '
Esfuerzo permisible de tensibn en el concrets ¢ = T%.= gﬁ? = 21 kg/cm?

D) Esfuerzos en roca sana ¢ fisurada

op e -op = £p =593 xp=0.89p=0.89x6=534 ky/cm’<§ —> PASA

"
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ESFUERZOS ALREDEDOR DEL TUNEL

SIN RENESTIMIENTO

. Por presidén interior

Esfuerzo radial;

op = -pi (compresi6n)

Esfuerzo tangencial:

.- - =A'E‘:
ot Or = PV 2

FORMACION DOCTOR

pi = 6 kg/cm?

ot = 6 kg/ecm?< 7 kg/cm? (permisible) -> PASA SIN
‘ . REVESTIMIENTO

Esfuerzo permisible:

Considerando un efecto de escala de 6 ‘correspondiente a un coeficiente de
variacidn de 44% se tiene:

Ry = 42 kg/cm? ; Efecto de escala = 6; . v = 44%

Esfuerzo parmisible en tensibn —> %% = 7 kg/em?> 6
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-P.ROCEQIMIENTOS De B XCAVACION OF
CAVIDADES DUBTERPANEA S

T '.;_,'_'._"...ﬁ'_ T« T T oottt T o TTmerT e "3'2’ e e T

l— oS .Proccél‘m'\e\/\"ros c:le e_XC.aVQC‘\O’ﬂ cle CﬂV.lAaCLSS '{'—;U‘O'\'&-

\’ra'n'eas cle[aémclw de los siﬂuiw*es {:éc{*ore%i

—

Calidad del macizo rocoso
- ‘Dimeﬂs'\o'n de la cavidad
- Fi\%raciov\csi g\e., égua ‘

- Eaquipo Aispon;\b\e_._

A continvaciown Presw’mrms al quuos de los procedi-
miemdos mds usuales,

l4— O !
et ———

_._1_8_,{ | ._ B | Seccion Pot.f‘ri:a\

Secclod Comeleta en Roca Saus, con Explosivos
’ ; - |

- ‘,:_.-“Oca\(on es c\e: exP\om c'\o'n - Ga\er\'a,s Ae inﬂe.cc‘_ion Y
L - Aremaﬁe .
- Galerias de E’.XPloJﬁ'dClOV\ ,
| - Tuveles- de acceso
AL S IS | LAl S

7 LEZEJ’L;

. — — — )2 %

5 %

D S

1 4 o Té

. . 2 ‘1 . ?

TSR TR W)@?ﬂ/mf

Secciones ComBINADAS ]
- Cuaﬁéo \(’\a'ﬂ poco er.c.'l/\cS "'C-OV! Per?oraclora Ae pierna

{f Zavia . rsnr—\'anC.\
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S o
Mejrocio de tinel p\ \‘o sobre el piso del 'hme‘ ! 3§

Se utiliza en roca blanda con £il4raciones. L3 ga\er\a
Pt[o‘l‘o c:lg.i avawnce sirve paradreuar el aqua de infiltra ?:\on
y tieue avea eatre 9 y 15 wm® Ewn las "rijuraé ce in_Aic&liu
las Yres variantes de este meods . La qaleria piloto

'Poe&e ©. o ir aclema;\a com Warces Y councrete lanzade.

. 1 R
B UL AN U




Metodo de (as dos galerias nilo loto laterales sobre!
d PlSo cle_,[ {'Uﬂel Se U\'l\liél eu voca blawnda, |

Ewn; uns primera etapa se excavau los des tuneles pilote
\oS wa\es se Pro+eﬂw cowy MarCos me\'a\lcos Se_ c.ue.‘cu«
.las @uarmc\ov\os de P\So Y arrmqua de los muros \a%e-

" Fales.

En la Cegunda efapa puede cealizarse el resto de la
excaNa tioh con o amces Peq(uwos de | & Z wietrs
%0 For%aMc\.o LA FoCA Cowvt YAaarcos que, Se apoyau eu los
arramgues delwuro Prevnawem’rc colados.

Cuando la roca no soporta el avance de | o Zwetros , ea-
Fouces se excava ung rawnura o c:orcm'a c\é. 0,15 s o
lw de \.omgilrué que per\mi%q la colocaciow del warco
meralico de zoporte, coutinvando coun reveshimientos
de comcreto lanzado Y Pivadwiente com el wicles tntnl.

—~4
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-~ Méitodo de soportes laterales Pi"loﬁ'd.'(ja?o'm):
Este wudtodo se ha vhlizado e tinelss por debafo del auar
eu roca deleznable con fuertes Hltmciones (1 ooe a (500
A’i/s;.a) | S S
.l - Perforacion de los c\os Fneles. piloto cle_ 3w de Alame&'ro
2. Co\ocac,\ovx del adewe we.\-altcO del tinel priucipal, Aeujn'o

de las'dos! 4al erfas pilotos. Adeue de bobo. de Kcuo

.- Lellews de coucreto de las dos qaler(as P\\o‘\'o

4.. Excavacion de \a mitad superior
Colocacion de los warcos wetalicos fubulares Ls

(w_aﬂ.a/; e mﬂ.wtm cou MAOY\'E\—O patz cwmw\mr mrcs&sfwaa

6. Excavacioh de la mitad w?enor
1.. Colocaciow de log Jrorvmpuvx’ms ‘ubulares in @emoreg

_ Col aéo del veveshw\\wlro de coucreto.

i
!

5.



-Meto0o be Sofortes Laterales FiLoto 36
- ( Tunel Seikan, JaPon )

| FERFORAC\ON TuneLes Puoto

2 COLOCAClOH Ameme METALICO y N\ : //E.xCAVACION
o ' ~ " JelCION INFERIOR.

» O

3 ConckeTo Tuneles PiLoto

Apewme
Szccion INFERIOR
Cot.goo CUBETA

9 " ‘8

/i) CoLapo | z
) CosTILLAS ¥
7 BOVEDA
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| _M etodo de seccion superior Y \oah.éfueo

Se utiliza en roca. sama .

: i N
Seccion portal

: — 12 «12 m )

e IR - P

T Tha 2 / ' oL L

- Revestimien- |7 "~ A ]
__Yo de.cowncre-{ ' ""'--..___,_.4/ N A\ - o
L : o R R
TO : , VU S & ,._-_..:..-L__!'
S : : ~io

|

Seccion port al’
2 xi2m

B

- Algunas veces |a secion superior es viecesario exca-
varlo eu dos o tres secciones, cowo eu D.

-La wmejor geomeftia se obliene mechan{'e voladu-
roas de post-corte perimetral (s wooth b\as’cmq) 6

con barrenacxon horizontal fantoe ew \a 6ecclon su-
comvriar como en \a inferior. S
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-l

Me+odo de seccion super—lor . banq.ueo
| =TT
Se utiliza en roca sana -~ . . l

. Orccion CiRCULAR

P le.sm fl
CNCTTT i}

Secctou CmcuLAi
_ _'-J
gé 16.% m

B g
. . [P .l,. - F— - -..I

Se deben USAF Voladuras de post-corte perime-
“bral (smoolth- blasting)
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_ExcavacioN coN EsTACAs bE AVANCE AL. FRENTE_

‘/.‘:'_Ev'\%ﬂéhelos wed iaua memte compac'ros como "'eFe,*‘q{'g (toba -
"sedumw’mrm de origeu volcdnico, areuas-lime -arcillosas c.cm‘
'Poco\ ccmam{’aaow) o rocas deleznables se reC}ulere. de Sopor{‘e
..fade\amjfa del frente del tinel, Ew estos casos se lnmcown |
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TuNeles eN Suelos ®rawcos

Los. Proce'dimien’ros mas ysuales son-

| - Excavacion con escudo

- Ca jones \"\UVIA'\AQ%

Los escudos puedeu ser ablertos o  cerrados segum \a cousis -
“Yeucia del suels | |
Cuoando el s,ue.(o es muy blando se__:us.m'lds'e'scuclos_ Cerrados
covi camara de Prc'sio'w al freute ya sea cow aire presuriza.
do o lodo Pkesurizado para exitar la extrusion del suelo
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Lo excavacion del Srente Pueclc hacerse a mano o con coriadores
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Excavacion De LumeRERAS .
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La excavacicn de lumbreras Aepewde en buew grade del

equ.\po A\sloomble._

A‘gvhos de los procedimientos wds usuales son |os s|9uien+e5.
Motor electrico~
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y bale?i axial [J_L ' 'r‘lf(.ze_“"“
- Z.C;sq{'c.
Midedolico

, - A g concreto
T 7PS TIRTRTIST [FRST7/=77 s757 = =77}
¢ 4" | Ecr mcion
| piloto @127
'

Lz

't Barras
1 .

e my — o e e
——

j — L‘F‘"Z A ?ﬂk? . _

N GJ{ Perforadora ; ¥ Pergoradora . 4 g .

2 fﬁ[ de pierna g I JJ\E"M | Rima

il (stopper) N (stopper).

L] % L2m & a

i g 24 m ﬂs .
comgd (1992)

Sy S ST S

VJAU\_A |REPADORA JAULA SUSPENDIDA CQNTRAFOCEF\A

3.6 a 5.4 m/dia 3.6454m/dia 16 & 36 m/di

Vevﬁa'jas de la ;on’frapocerat

-~ Menor Flempo o | ”,.'
=~ Lumbreras mde largas L
- Mayor produccidn

L as qaulas estau quedavdo fuera de veo.,



e AMPLIACION DE L UMBRERAS A3

b= - w

b - -

W?‘:——] G TR T
! i =1 ZLumbrera
'l ’TL%rgbrcra g l p.|o+°
Hoto
b l P |/7Amphacmn
. I/ZAmpliacio'n
! ' — 3
|
I

[ 1
o
by

|

|
|
[7 Per{:oraclora
de pierna NP

.A.
a: ;
‘;,' ‘. .
.‘ 'At
- Barrenacion vertical B arreviacion horizontal
Malacate
_—_77:-‘. ) .; = -
Perforadora . 2 j Ampliado’n
con brazo te- J A4
lescopiable . ~ZFIEEES Pla’faqcorma 1rr‘ojl.uz[acla
S hovizontalment
- ,/(rn
by L
kul bl
AN L~

—Z Lumbtera .P‘l‘o"'o

,W&J SISTEMA OE /Z

.A, Eczaaac\o BANQU EO




| ©OZ0S VYERTICALES & LINCLINAUOS

| Anclag™ ‘

Per{oradota

Pozo INCLIMADO cow Excavaciow MECANIZADA



L UMBRERAS.CON

45 45

DetoNACiaoN HAC_\A ARR\BA

l ll ‘! 1 . ,... e e e E .‘.:
| | S
: i', ;} : ﬂLumbrcra o
TR PRI \ N
: i | /}7 Barrinos Ae_ l
: :,' i ! | lam" e gran e .
4 AL L1 B 5 | Barrenos #3
1 llll '" | | | .,@ S
L 1 |
) "‘5—*\»--?
L
T —L
| ‘“ I: P '
Ly ’t | BARRENAC\ON'
! Avance
- " Cufa con 3 barrc-

‘ ¥

' nos ¢b“



.. . Excavacion o Casas pe Maquinas

T . 23.3om _
- :._,:. | Il . ' 228
: I I : . _
. 2 1 |2
' " A o 3
Secciod | PicoTo | Seccion. | P
4 LATERAL | 8x8 | LATERAL
) Bx8 |1 _ ., ___1__8Bx8 7
3 BAHc;juao 1 Zm f L
' -7  Bauqieo 2 4m T L
1| Precorte .
_________________ 4 TuweL oe
A ACCESO
BDANQUEO 3 4 m : -
' R, =
T o GALERIA D
. ' — - Busgs _ -
BAMQUEO 4 Bm ————— e
X ———/x/</ 3
I o e - — =" S
BANQUED 5 b6m <
e e e o e o e - -
ISEES—
TueeriA oE
o Fosos oE
Meesion | _ |
j IDEBINASDS
. i ) VRV \;}:
B e D ESFOGUE., .
L ARcA™MO o o
DE )
DomMmBED 7 1|86 l"-r'—m-x—n-/é-
. ~ 7~ ~ 7S 7 A &~ L N '




=. =~ A WA 3 ol
0 TTTTTme = - T T
o AN T ST mi

- AL . - ’_ " .j{ R
TR L e 111 0 ..::.?",TjHT!
FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.

DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
CURSOS ABIERTOS
VI CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA GEOLOGICA APLICADA A OBRAS
SUPERFICIALES Y SUBTERRANEAS
MODULO Il: LA MECANICA DE ROCAS APLICADA A LA MINERIA Y A LA CONSTRUCCION

TEMA 1V
VENTILACION EN TUNELES DURANTE LA CONSTRUCCION

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 _ México, D.F. APDO. Postal M-2285
Teléfonos:  512-8955 5125121 521-7335 521-1987  Fax  510-0573  521-4020 AL 26



|48
VYeENTILACION &N TunelLes

e Durante Lba - C onsTRUCCION

Reérbier;'vﬁiwbs de disedo !

aY.. Calidad del aire ?resco : 0alidad reci.uenda e lay
‘ areqs de trab 4o.
b ). Ciclo Ae. traba {o - N ymero de tumos. y \noras de

o eae weion de voladuras, -
ce).. Caubidad de aive ngmm de dewando actual |
4 futem ; Comeabicion particudar de mqmm
pmd.uclcom de 4ea 4 polve, . -

i

CaLipaDd dew Awe

Ma'si mas. conceutned e de iwapurezay del adre parmi—
sibles FO\‘ el Cuerpeo Nac\om\ de Trabajo de. &:.luclj

53%‘*V‘=L“A ‘'de Suecia | -
C oncenTrACioN PRoMEDIC (PPM)

S.UESTANCIA' ~ |DuRANTE UNA ExoSICION DE.
2omin| 8 MBF&E '
Mohoxido de. carbono CO 50 25
D idxido de carbone €0z | 15000 5 000
Bidxido de nitrdgens NOg 3 2
Oxidos de nitrdgenc NOK| 30 20
Nox = NO. NG, | .

La contaminacion principal del aire proviewe de los. vehielos

diesel y de los explosivos que producen oxidos de car
bone 4 Taases nitrogos U Ceni24s \JolaM’re.s
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Para el caro de la Ming kiruna euwSuecia , 2f fackor gober-
Namte s ) diseiio i sdo e bidxide de m’rroqf.u.a NO2.

Lo< vehiados diecel "deberian 2star viorwalmente equ—i-
Pados “cov catalizadores y Pur'\?icacl.ores.

Con ed d&alelo-%&J(’um de los sistauas de Puri{-icac(cifn
de qases de los velhicdos diewrd el {aclcor de A\Swo
seva” el CO2.

CICLe DE TrABAJIO

A coutinvacion se preseuta sma grmtica sobre cltips y cou-
ceutracion de qases medidos eu la Mina Kirung au Sueca
" duraute la operacidn de dos turwnos por. dia. o
COMCENTRACION DE GASES |
" k= Voladura

Gases de explosivos(Ca)

(Gases de diesel (NO2 )

YA

-

23:00 6:00  14:00 15:00 9300 Tiewra
[2-4 hr] _
[ Noche | 1 Tyrno 1 2¢ Turno. |~

T —>

- CONCENTRACION DE GASES Duuma BL DU\
Cow;o se sabe los gases de las voladuras caen hasta W Ni-
s Vel aceprable eutre 2 4 dhoras des Puds de la veoladura,



_-Sié;'mp\’&“lj cuomde ta cantidad de aire de vauhlacsy
es iqual ala capacidad aeaire gue seutiliza duraw
be el dia . Esho significa gue durante La wocke.

 Aa qu.a sole s b aen Log %a/m de Los Mp 'oei\'!os 52
— VLWL Una capac«AaA de vwh\auom wmenor,

. Se observa clara IMJMJTE. \a concwﬂauou de gqsas
por combustion del dizsel .al wnicio del primer hurvo.

C_At\LTLDAD TE ALE

| . Para . c&e_’rermmar la cambidad de aire ?nsco taquehda
" pdia estar dautre de los Limites permisibles de.cm-
conkmeion de gases confawinantes. i necsaiio
ae}er minar prawamw’m -

a) [a cautidad de gases {arociucxclos para wlumplm
. B) la chdeucia dek sistaua de vw#«iawm quno.

d.bfpwz, Coweo
Cu __concemtracion de impurezas eu elaire usads
_ Cd" comc,w?rawm deimprezas wa elaire delag ateas
. . . de tralmqo

) La calidad deb aure abasteddo’ "
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La camh&acl Ae oALTe Pu.acia éeJYQVMlmarse Wterhcu{—

o Ral %«W’m guprasion’ basada 2w los rzth-

mitntos de aire por lulogrm de aombunkible

. g(uwmd_o 2ia A etis wibico de drﬁlﬁL_tl'g*rabbjo.

Qg: FPx0.2% szx/{Q '

LT T 3600 Rt S
| Qe: cantidad deaire ‘W\B/SJE% T
P o= Fo‘\'euua de WMaguiuas , KW

0.2% = cousumo especifico l<%/v_wh
Qs_ hQCMAAaJMFD.cLﬁCa de aire WIB/kg
" reowindacon Qg = 5&}3:»1/#3 dz o -
bushible queiiado , stgum cwus &Emm.E
= JEotc‘)ror de oklizacioh e
- =015 para operaciones de {-rmspoﬁc
2030 para carqa v trausporte
- = 0,45 Pam carga
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SELECCION DEL SISTEMA 08 VENTILACION

Los armg\os cﬂe Viu{-iladcr% pw&&w Qm(_zrga wn Varian
,?okyﬁm. B agim-m adhoundlo para cada case
depunders’ de lan erudiciows parteadares

TNYECCION DE AIRE. . tonsishe eu sop\ar el aure a traves de log

 duchos hasta los si tios de trabago y haska los freutes de excava.

cion . Seobruw busua veutilacion eu o froute fuwiwds fa

dmumjrwaa que las {-',ugm de aire pwdon arrashar 2l Jwuos 4

Jos quans & todo Lo largo del talwed |

- Los ductos de plditico son muau)nﬂao L 2o cato ya Gue
Cgov ol de smaALfas Y ompam poco 4Pacio.

EXTEACC\ON TorzZADA . c_om\s’tﬂ LA Jla«uéar s qanes,
poluo raiwm a Lo atuwsstera a bmves de wan ducto wetd.
. Meo q,uﬁ. luaa uta ol Lrante . Para obtower wma vawbila-
Ura Mas A«{AL«MIL Cowvitd eoloar wumm abawco auxiliar

for‘(alnl 2 L puro del talual /&MM“"O ad droute

EXTRACCION & Iny=ECCION ALTER NADAS .- dd bawwos

r2sultados kﬂa que A tiaupo de axtraccich 24 auk chu-
_ Soumontn J_m-%o para awar Fue odos los gans b
Sedudo oudis de cuverkiy d sictame aru sopdads. EL

mastauan Mphc.o\ duro da veuh 1&&0&5 r:z.vemb\u.

g ‘5 &ucjros W‘kaJACoS .

Log c\uc‘ros deberatn mbar a 25w ded Frawte para prohgulos

de las voladums, Blvanklador auyliar surs’ de 30470 % de
Va dnnacidad delvanbilador brincipals
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C ALCULO DEL ARASTECIMIENTO DE AIRE

52?1«4 2 Cuer po Naciouwad Tusce de Proteccion o log
) Trabaq‘mdorzs PUblI'C,o’w 1969 L mitods Paro
cadedar _ela\oasjrecimiwjro de cirg de Nauh lacion.
Para contre \—uglmr 2l elects de los napes de ¢an
odo , debew’ abastecerse \SOO,uAa/etr por M@
de combuskible quumado couriderando s eom-

Sumo de dawel de 200 gr/HP/hr.

" Fotencia
de Magunas

460~ — —

HP
700

600
500
400

3001

200
100

| Tractor D-8,350HP
CONSUWME LU prouadio
- 75 4t de combushble
d{ase,\ Por l/lora, : |
Cousuwo = 460 x 200 x. b= 552009

S Q= 55.2 g x 1500 48
Q 52‘1“%x Oom

Q= 82500 w/nr

| N PR O R | Lt

20 40 60 0 100 (20 140 ~10° m*/hr

82500 Kequerimiento de aire fresco

La %rﬂ\‘ca wuta basada sobre un promedio de 60% sabre los ng/H_P/ﬁ
.. de covsuma de combus Fible q 1500 ma/hr por kiloarrwo de Cow -
bus Kile quonado. o

‘Ejmpﬁof S & Touaos [BGUP 2w cargadored dellautes y Z30HP

" ackoras

“Tougues  Tokal WP= 1364230 +150 £2 = 460HP | olaire veque
Fldo 24a: Q= 82500 >/ = 23.3 ma/seg. = 30000 p.C.m.

150 KP 2 caum oury ',,u.’rns 3 lrimos sobrz J,.o'/hom.
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,.ﬂ_\/ENT\LAC\m\\ DE GASES Fok EXPLoswos
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VeEnTILACIoN D& Ghatgs Powr ExPLoswos
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7.1 Tunneling.

OUND BLASTING

e T N

There are twao reasons to o underground and excavate:

— to use the excavated space, c.g. for storage, trunsport ¢te,
~— to use the excavated material, ¢.p. mining. operations.

In both cascs tunncling lorms an important

part of the entirc operation. In

131



tunneling, but the tunnel can be a purpose initself e g. roud, water, cable tunnels
ele. )
I munang operations tunnels are used as adits 1o the mining site and lor prepara-
tory work us well as for internul communication. '
Tunnels are driven mainly in horizontal or close to horizontal directions but ulso
inclined, from vertically upwards to vertically downwards. In the tollowing,
tunneling, raise shafts and sink shafts will be dealt with in detail while storage in
rock caverns and mining will be dealt with more brielly.
Tunneling is the most frequently ocurring underground operation which also
forms part of the construction of rock chiunbers ete. and s normally un integral
part of mining operations.
The development of tunnet driving techniques has been tremendous during the
lust few yeuars. The drlling techniques have developed from poeumatic drilling
machines to electro-hydraulic drilling jumbos with a very bigh cupacity. The
charging ol the blastholes can be carried out quickly either manually with plastic
pipe charges or mechunically with pneumatic charging equipment.
The development of explosives has moved in the direction ol safer products with
better fumes characteristics. Modern explosives like Emulite and Dynamex M
are well oxygen-balanced with a minimum of noxious fumcs.
Initiating systems like NONEL have shortened the charging tme and added
further safety to the blasting operation due to their insusceptibilily o electiical
hazards. ' ' .
The modern drilling equipment has shortened the drilling time, the NONEL
system has made connecting ol the detonators safer and faster und Emulite, with
its excellent fumes characteristics, has shortened the ventilation time.
All the above contribute to a taster work cycle:
— drilling
— charging
— blasting
- ventilation
— scaling
— grouting (if necessary)
— loading and transport
— setting out for the new blast

The shorter work cycte calls for better work pluﬁning as well us betier precision
and accuracy in the differeat operations of the work cycle. :

‘In the following, the drilling, charging and blusting operations will be dealt wub,
11 is obvious that it is of the utimost importance that the holes should be drilled at
the right locations and with the right inclination. The marking of the holes onthe
rock face as well as collaring and drilling must be carried out accurately.
Langefors in "The modern technique of Rock Blasting”, suys about drilling
precision: ""The scattering of the drill holes as a quantitative lactor is often
disregarded. I is included quite indefinitely in the technical margin together with
the rock fuctor. In discussing blasting as 3 whole it would be a great advantage il
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attention could be paid to the drilling precision in calculating the charges and in
construcling the drilling pattern; for the blasting of the cut it is essential.*’

The main difference between tunnel blasting and bench blasting is that tununel
blasting is done towards one frec surlace while bench blasting is done towards
two or more free surfaces. The rock is thus more constricted in the case of
tunneling and a sccond free fuce has to be created towards which the rock can
break and be thrown away from the surface. This second face is produced by a
cut in the tunnel face and can be either a parallel hole cut, a V-cut, a fan-cut or
other ways of opening up the tunne! face.

Afterthe cut opening is made; the stoping towards the cut will begin. The stoping
can be compared with bench blasting, but it requires a higher specific charge duc
to higher dniling deviation, desire for good fragmentation, and absence of hole
inclination. In addition, overcharge of a tunnelblast does nol have the same
disastrous cffect as'in an open air blast, where high precision in calculation is a
must, ' :

Koo, | 7 Roof holes

o/ . . . s . \ 7
/ _ — \ Stoping holes

I . . T-——.-—- —T . e 9 '

] | e g | F—-Wall holes
>{ . . 'o :C.): o% . . EL_ cut

) | ° I {

Floor holes

Fig. 7.2 Nomenclature.

In the case of V-cuts and fan cuts, the cut holes will occupy the major part of the
width of the tunnel. ' C

The contour holes — raof holes, wall holes and floor holes — have (o be angled
out of the contour, "look-out™, so the tunncl will retain its designed area. The
“look-out” should only be big enough to allow space for the drilling equipment
for the .coming round. As a puide value, the "look-out™ should not exceed:
10 e + 3 cm/m holedepth
which kceps the "look-out™ 10 around 20 ¢cm,
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. Advance pet round.

When designing the cut, the lollowing parameters are of importance for a good

Crésult:

* the digmeter of the large hole

* the burden

* the charge concentration.
In addition, the drilling preci-
sion is of the uunost import-
ance, especially lor the blast-
holes  closest w0 the large
hote/s. The stightest deviaton
can cuuse the blasthole (o
meet the Large hole ar the bur-
den W become  excessively
big. T'oo big u burden will only
cause breakage or plastic de-
formation in the cut, resulting
inua smaller or greater loss in
advance. .

W
o
o

N
[+
o

200

160

100

4
o

C-C distance between the holes, mm

o
=]

The holes meet
L 1 1

50 100 160

Diamaiar of eampty hole, mm

Fig. 7.10 Result when blusting from varying
distunces towards an empty hole of varying diu-

mejer.

(The Modern Technique of Rockblasting)

One of the parameters for good advance of the blasted round is the diameter ol
the lurge empty hole. ‘The targer the diancter, the deeper the round may be
drilled und a greater advance can be expected. '

One of the most commoin causes of short advance is o small an empty hole in

relation (o the hole depth,
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5.8
Hole depth, m
Fig. 7.1 The relation benween advance in per cent of the drill depth and different
empty hole. dicmeters.



BPresign of cut.
The following formulae are used for the geometric destgn of the cut area:

The cut;

Ist squure: Coa=150 ;—I
‘ W, =aVv2 ;\7}(9-
v ! . .
Pmm = 76 89 W2 127 54 - x
amm = 110 130 150 190 230
W, mm = IS0 180 210 270 320 .
: TR
2nd syuare: B, = W, 3.0;_9"'\
. C-C = |.5W, AL AR
1w, T

W, = 1.5W, V2

¢ mm 76 K9 2 127 154
W,omm o= 150 I8 210 270 320

C-C = 1225 270 310 400 480
Wy mm = 320 3xg 440 S00 670
3rd square: B, = W, . : ."__':9___9___
C-C = 1.5W, R e T J
Wy = LSW,VID LR CRAUE - P
= L 2 2 1 ' Lo 2 g '
£ mm 7689 W2 127 154 g W
Womm = 320 380 440 560 670 A
C-C "= 480 570 660 840 1000 N
Wymm = 670 800 930 1180 1400 _ a4
: o« - AN
4th square; By =W, . :
| C-C = 1.5W, j
W, = 1.5W,yV2 ‘
o |
P mm = 76 BY 102 127 b f
. 5 '
Wymm = 670 800 930 1180 ) ;
Cc-C = 1000 1200 1404 1750 :
W,anm = 1400 1700 1980 2400 f
________ AN L

The above distances apply to 38 min blastholes. If larger blastholes are used
which can accommodaie more explosives, the values can be adjusted.
However, an increased amount of explosives in the cut holes-may not increase
the burdeiy 1o any greater extent. ' :
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7.1.4 The firing pattern.
‘I'he firing pattern must be designed so that each hole has free breakage. The
angle of breakage is smallestin the cut area where itis around 50°. In the stoping

arca the firing patiern should be designed so that the angle of breakage does not
ful! below Y0°

A [ ! 7}
0 B o0 @ i Y b
v Y
M \ f
the - - " .
19 0 - Y 5.; '
El L ]
. e 10 3 - { .
- - 13 20® 10m 144087 i
1 14 ! f '\../ . -
. ! P ®u
e 2 N
. - - N S8 k
1 I s me S :
| [P 11
. 7® |l
. T
' e
' e
e lhe
198
.
14 - 16 20
T [} e @ .
22 ' 21 EAl n Fi 2 Fr
--——0—--—0-——? - . -
. ‘

Fig. 7.15 Firing sequence for tunnel in numerical order.

I is important in tunnel blasting to have long enough time delay between the
holes. In the cut area, the delay between the holes must be long enough to allow
time for breakage and throw of rock through the narrow emipty hole. Ttis proved
that the rock moves with a velocity of 4010 68 meters per second. A cut drilled to
4 m deptly would thus require a delay time of 60 10 100 ms to be clean blasted.
Normally-delay times of 75 to 100 ms are used in the cut.

In the lirst twe squares of the cut only one detonator of cach detay should be
uscd. In the following 2 squares two detonators of cach delay may be used. In the
stoping area, the delay time must be long enough for the movement of the rock.
Normally the delay time is 100 to 500 milliscconds.

For the contour holes the scatter in delay between the holes should beas small as

possible to obtain a good smooth blasting effect. Therefore, the roof should be

blasted with the same inteyval number, normally the second highest of the series.

The walls are also blasted with the same period number but with one delay lower
“than that of the rool. :

[>etonators for tunncling can be clu.lru: or non-clectric.
The electric detonators are manufactured as MS (millisccond) and HS (half-
sccond) delay detonatois,
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The non-electric detonators are manufactuced as deci-second and half-second
deluy detonators.
Recommended detonators for tunncling:

Elecrric detonators: ’
' [nierval No. - Delay time

VA/MS 1 25 ms
VA/MS 4 100 ms
VA/MS 7 175 ms
VA/MS 10 250 ms
VA/MS 13 325 s
VA/MS A6 400 ms
VA/MS . 18 450 ms
Y A/MS 20 SU0 ms
VA/HS 2 1.0 see
VAMS - 3 1.5 see
VA/HS 4 2.0 sec
VA/S 5 2.5 sec
VA/HS 6 3.0 sec
VA/HS 7 3.5 sec
VA/HS B 4.0 sec
VA/EIS 9 4.5 sec
VA/HS 10 5.0 sec
VA/HS 11 5.5 sec
VA/HS 12 : 6.0 5cc

‘The MS and HS series give 19 periods which is sufficient in most cases. "The
VA/MS and VA/HS detonators may be used in the same round, as the cleetric
charucteristics of the VA detlonators are the sume, independent of the delay
tines, " ‘

Recommended legwire lengths for a4 m haie depth are 5.0 and 6.0 m.

“Non-electric detonators:

Interval Deluy time Deluy time
numbers - between
: intervals
Noael GT/T 0 25 ms
" Nouel GT/T : 1-12 10U= 1200 s 100 ms
Noael GT/T 14, 16
: 18, 20 1400 -2000 ms 200 ms
Nonel GT/T 25, 30, 35
: © 40, 45,50
55, 60 2500-6000 ms - 500 ms

This tuniel series gives 25 dilterent periods and is thus even more versatile than
the clecine tunnet series.
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Recommended tube lengths for bunch blasting with Nonel are 6.0 to 7.8 m.

W.O.O.‘J we

L]
5
Ld
9
10
.
4 4
L
i)
o) og0
» C.) L ]
[ 3 ‘E.O."" le
L] - L]
W o1
3
-
&4 L}

The underlined figurea denote
W -MA delonstors. The resl ate
WA.-HS destonatore.

Fig. 7.17 Typical firing patiern for VAIMS and VA/HLS detonators.

[n the dth square of the cut, [our units of VA/HS interval No. 4 are used. This is
made possible by wide range of scatter {200 ms) within the interval lor HS.

detonators.
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7.1.5 Cults with angled holes.

The Y-cul. .
‘Fhie mwost common cul with angled holes 15 the V-cul,

A certain tunnel width is reguired in order 10 accommodate the drilling equip-
ment. Furthermore, the advance per round increases with the width and an
advance of 45 1o 50 % of the tuniniel width is achievable.

The angle of the cut must not be too acute and should not be kess thun 60°, More
acule angles require higher charge concentration in the holes.

The cut normally.consists of two V:s but in deeper rounds the cul may consist of
triple or quadruple Vs, '

Each V in the cut should be fired with the sume interval number using MS
detonalors to ensure coordination between the blastholes with regard Lo break-
age, As cach Vs blasted as an entity one after the other, the delay between the |
different V:is should be in the order of 50 ms 1o allow tme for displacement and
swelling,

Fig. 7.18 V-cut.
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Calculation of the Y-cut,

The following graph (7.19) gives the hicight of the cut (C) and the burdens B, and
B, for the cut. '

E1.9 -
51.7 _.‘.—l_—t"/
‘.5’ Hleight 0f the Cul G L ppumeet

@ 1.5 d e —

13 Burden tor the cut holes By /“

i 7"/ - R
0.9 Burden lor the cut e
! 4
0.7 easer holes By
05 l I

(8] 153 0.8 1.0 1.2 1.4 1.6 2.8 2.0 2.2 2.4 2.6
. Charge concentration, I1b, kg/m

Blasthole 30 a5 a8 41 45 48 51
diameter, mm | l I | | | I

Emulite 150 in paper cartridges. Packing degree 1.20 kg/liter

Blasthole 30 as 38 41 45 48 . 51
dlameter, mm | | i ! | |

Dynamex M in paper cartridges. Packing degree 1.25 kg/iiter

29 32 : 33 Pipe charge diamefer, mm

|
Emullte 150 In p_iastlc tubes

ag a1 45 4I-8 ﬁll Blasthole diameler, mm
{ | [ ' ‘
ANFO, pneumatlcally charged

Fig. 7.19-The burdens B, B and the cut height Cin relation to the botiom charge
Jor different blusthole diameters and different explosives.

Charging the cut heles.

The charge concentration in the bottom of the cut holes {1,) can be found in
graph 7.19. -

The hceight of the bottom charge (hy) for all cut holes is:
hy, = —1_ x H  where H = hole depth (m)

The concentration of the column charge (i) is:

. = 3010 50 % of I,
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The uncharged part (stemming) of the holes in the cut (h,) is:
h, = 0.3 x B,

The uncharged part for the rest of the cut is:

h, = 0.5 x 1 |

For the rest of the round, the method of caleulation is the same as that in Chaptec

7.1.2 Sioping.

The lan cut.

The fan cut is an other example of
angled cuts. Like the V-cut, a cerain
width of tunnel is required to uccom-

o 20 fobao

modate the drilling equipment to at-
ain geceptable wdvance perr .
tain .qu eptable wdvance per round o {0 Jokno
The principle of the fun cutis to make o 20 4ogoe

a trench like upening across the tun-
nel and the charge calculations are
similar to those in Chapter 5.6 Open-
ing the beneh. Due to the geomet-
rical design of the cut the constriction
of the holes is not large, making the
cul easy to blast.

The drilling und charging ol the holes
are similar to that of the cut holes in
the V-cui.

Fig. 7.20 Fan ¢

(7
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7.1.6 Example of calculation.

The project is a 1,500 m long road
tunnel with a cross scction area of 88
S(].nl'. ‘

A blasthole diameter of 38 mm is
chosen as the tunnel contour is 10 be
smooth blasted. A larger blasthole
diameter  might cause overbreak
from the stoping part of the round.
The drilling cquipment is an electro
hydraulic jumbo with 4.3 m steel
length and feed travel of 3.9 m.
The expected advance is 95 % of the
blasthole depth.

The cxplosive is Emulite 150 in 29
and 25 mm cartridges for the tut,
stoping and {loor. Gurit 17x500 mm
in plastic cartridges is uscd for the
contour. Nonel GT/T is used {or ini-
tiation.

To attain an advance of more than
90 9% of the blasthole depth, 3.9 m, a
large hole diameter of 127 mm should
e chosen.

2% 89 mm large holes can be an alter-
native. :

1st square.

The distance from the center of the
furge hole'to the center of the closest
blasthole. is: :

a=150

a = [.5%x127 = 190 mm

The width of the 1st square is:
W| = aVv2
W, = 190V2 = 270 mm

The requisite charge concentration
for the holes in the 1st square is 0.4

kg/m of Emulite 150. For practical
reasons Emulite in 25%200 mm cart-

ridges are used giving a charge con-
centration of .55 kg/m.

o R s e gy

Advance per
-

6.0

'TH B
*

: \t\ y

. . !
e ! 102 mm
T li76.mm - .| ~
e j N
10 . |
28 a 3B 4 48 [ ] LN ] L]

Hole depth, m

. Large hole
"7 diameter. mm
2-.

[,¥]

o

e == -
o - S

cancentration, kg/m

e
-0
[+:]

0 —_— .. . .- .
0 0.10150.20.250.20.350.40.45
Max C - C distance. m

190
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An overcharge of this magnitude
dous nul cause any.inconvenience.
The uncharged purt of the hole s
cquad 1o the C—C distanee: h,=a
The charge of the hole is the length of
the charge H~h,, times the actual
charge concentration,

Q = I(H=b,)

Q = U.55(3.9-0.2)

Q=20kg

Key data tor the st square:

4= 019 m

W, =027 m

Q = 2.0 kg.

2nd square.

The blasting of the st square created
anopening uf 0.27x4.27 m. The bur-
destin the 2nd square is eyual 1o the
width 6l the vpening created. -

B, = W,
B, =027Tm
C-C=1.5W,.

C-C=040m

Wi = 1.5W, V7T
W: = 0.50m

The requisite charge concentration
for the holes in the 2nd squire s
approx. 0.37 kg/m. '

Emulite 150 in 25X200 nun paper

curtridges is used making the practi-

cul charge concentration 0.55 kg/m.
The uncharged part of the hole is
0.5xB.

Q = I(H-)h,)

Q = 0.55(3.9-0.15)
"Q=20kg.

Key data lor the 2nd square:
B=027m

W, = .56 m

Q= 2.0.kg
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rd square.

The opening has now  a widih
W=(1.56 m. The burden B is equal o
Ws. .

B, = W,
By = 0.56 m

C"C = ISWJ

C-C=08m

W, = 1.5W, V2
W, = [.18m

The requisite charge concentration is
approx. 0,65 kp/m. Now the 25%200
mm cartridges do not provide suffi-
cient charge concentration (o ensure
breakage. A lurger dimension ol
Emulite 150 must be used unless the
cartridges are tamped.

Emulite 29%200 mm  in  paper
cartridges give a charge concentra-
tion o .90 kg/m. The hole will thus
be overcharged.

The uncharged part of the hole is
0.5xB. : '

0

= L(H=1,)
O = 0.90(3.9-0.3)
Q=32kg

Key data for the 3rd square;
B=05m

W, =1.18m

Q = 3.2 kg.

-

4th square.

The width of the opening 1s now 1.18
m. If B is chosen equal to W, the
burden will be greater than that of
the stoping part of the round. There-
fore, the burden must be adjusted to
that ol the stoping ‘purt and the
charge calculations are made as for
stoping holes.

The burden is chosen from the graph
7.4 0 1.0 m.
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The charge concentration ol the
boitoin charge is lound in the same
graph to be 1.35 kg/m.

From the adjoining table the charge
of the hole can be caleuluted,

1, = 1.35 kg/m , Part ot | o |l

hy = 1581 By | Py o )G s
h, = 0.33x3.9 Fior 10 ui-'u| wen |y | reny | ueds
hy = 1.3 m T R0 IOt It I el e
Qh = [, xhy, . ‘—3:’::?3-’ 158 | 118 | Li-n L. ]as-, | os-a
Q, = 1.35x1.3 R TP Teboll B BN Bty
Q= LTS5 kg '

In the bottom charge Emulite in

paper cartnidges with 29 mm dia-

meter is used and twmped well,

The column charge is:

o = 0.5xl,

I, = 0.5x1t.35 ‘ :

= (.67 kg/m ‘

Ca

The product with dimensions closest

to this 15 Emulite 150, 29%200 mm

with un =090 kg/m '

Practical 1, = 0.90 kg

© b, =058 ' \
h, = 0.5x10=0.5m /_"_‘\

h, = H-h,—h,
hy = 39-13-0.5
h,=2.1m. '
. ,Qc = I:Xh,
Q. = 1Yux2.1
Q.= 1Ykg
Quu = Ont Q.
Que = 1.75+19
Qi = 3.65 kg

Key data for the 4th square:
B=1l0m

W,=22m

Q = J3.65 kg.
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Adter the cut has been designed, the
rest of the round is calculated.

This s most simply done in tlu. fol-
lowing order:

. Floor holes. -

2. Wall holes.

3. Roof holces.

4. Stoping, upwirds and horizontal,
5. Stoping downwards.

The reason for starting with the pe-
rimeter holes is to decide the burdens
and spacings for the vuter bounda- -
rics of the round.

When these calculations are com-
pleted the cut and the stoping holes
may be located in accordance with
the parameters which apply to them.

1. The floor holes.

In the calculation of ali perimeter
holes, the "look-out’ has to be taken
into account. As mentioned carlier,
the “look-out” should not exceed 10
cm + 3 em/m of hole-depth. In this
casc the "look-out” should bc limited
o 20 cm. -

The burden is 1.0 m m.cordmg to lhc
graph and the spacing is [.1xB,
Due to "look-out™, the holes above
the floor holes are set out 0.8 m abo-
ve the floor. The spacing is 1.1 m.

Bottom charge:

o= 135 kg/m

hy, = 1/Ax3.90=1.30 m
Qp = 1.35x1.3=1.75 kg

Column charge:

I = 1,=1.35 kg/m

h, = 0.2xB=0.2 m

h, = H=h,=N,=24m’
0. = 1.35%2.4=3.25 kg

Total charge:
Q = 1.75+3.25=50 kg

&

g2 .
«
t
H
3
®a0
.
t
11 .
08 . A . -
ols oa 0 2 [I-l (N3 e 0 2 2 e
l A s elealiedn g
moapiraly 13 11 a1 ad . 5y
reen 22 — b le..- —
Fmu uinle 150 oh QAPAL TArtAges PRCEING A8 grep | IQ wgilin
LA Ll ol 10 s A Ll a9 5
e T W W 1
Nymamay M in pagrer Ca t dare P :--u igren 133 hgehtrl
9 kY 39 Pasihpge damrie we
J —— -
M Fmunte 130 o plauir Bty
3, 45 am 51 Miasinmis d-pmaine, m
1 1 I\ 1 [
ANFO_ pneumalicalty cheiged
N
1
i i Hengti | Chargo
Pat ot ! hatinm COOContabnn
"y Frden | Spaceny ! cuge | Datom j Colurn Slnmemang;
ruwn tiny my g tagm) | koot !
Flewn | 1.8 vi-n 13+ H Ly 1a-4, nz-u!
Wt I L T I L I B N X N Na.y, | B5:0
o iuu-u; eew e by 034, i D51
Swpen | . ’ | |
Utrards v e | 13k L 054 § 058 |
[T UMM I B 30 T+ B I Y ] | I, LRI | o400
[Dowrwarasl 1.8 12-6° 1ot L 0S| DI-0

155



Key data for Moor holes:
B=10m

S=1L1m

Q = 5.0 kg.

2. The wall holes.

tn this particubur case the wails are
very low and do not make a good
example for the design of the drilling
and charging pattern.

The dritling pattern s taken from {he
smooth blasting table and the burden
is chosen (o 0.8 arand the spacing 10
0.6 m. ‘

The uncharged part of the hole is
0.2 m.

The charge concentration for Gurit
17x500 mm s 0.23 kg/m. ‘The holes
will be charged with 7 tube charpes
and 1 stick of Emuldite 150, 25 XZEJl)

mm tn the bouom, '

§oPemmetg Clamgeon T Gl g Hui ! Sgicing )

Bouom charge: . . e P L
Qh = U.1} l\g j ke Db Ged D oua s |U‘.'u u.ni
. - EET] u ‘J:: |.{|~.-.| :.-: : t:f t:f ;u.:i :1“::
Column Clli.ll'gl.‘: 1 ':: :44 : z::a \' iy e i":ulul.ul.- i \Ll, 1 ;:u«a.uw; -
Q. =.Ix0.115=0.81 kg
Totl pﬁurgc: _
Q =0114+0.81=0.92 kg
The "look-out™ has 1o be considered,
so the burden to be set out on Lthe face E :
is U.B=-02=0.6 m. : :
Key duta for the walf holes: o: ime : :
B =08m ' . ; ; : g 000
S=0.6m . i P

Q= 0.92 kg
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3. The roof holes.

The conditions fer the roof holes arc
cqual to those ol the wall holes. The
burden is chosen to 0.8 m and the
spacing to .6 m.

The charge concentration is the same
as for the wall holes.

The "look-out™ must be considered
in this casc as well.

Key data for the roof holes:
B=08m

S§=0.6m

Q = 0.92 kg.

4, Stoping upwards and horizontally.

The stoping holes arc calculated in a
similar way to the floor holes, but less
explosives are nceded. While the
floor holes must be charged to com-
pensatc for gravity and hcavage of
broken rock, the stoping holes can
normally contain less cxplosives as
the direction of breakage is horizon-
~tal or close 10 horizontal.

Charge: Bottom, tamped Emulite 2‘)
mm, b,=1.35 kg/m.
Charger Column, Emulite 29 mm in
paper cartridges with 1.=0.90 kg/m.
The bérden Bis 1.0 m, au:ordmb 1o
the graph 7 14,

The spacmg Swill be 1.1 m according
lo adjoining table.

Bottom charge:

l, = 1.35 kg/m

hy, = 1/3%x3.90=1.30 m

Q, = 1.35x1.3=1.75 kg

Cotumn charge:

¢ = 0.90 kg/in -

M, =05xB=0.5m

h, = H=hy—h,=2.1m
Q. = 0.90x2.1=19 kg

Total churge:
Q = 1.75+1.9=3.65 kg
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Key data for stoping holes upwards
and horizoatal:

B=1.0sm
S=1.1m T T N T
. Pait ol bollein CUNCHH? alich

Q = 3.65 kg . ) Burden | Speciny | chaige | Buttuey | Cotuni [Sloimnusg
e TN .S N O U0 T BT
[ a-b t1-B [ 1lan L 104, | 02.8
Wal 098 1val} KR W LPETYS O4«H"
flood 09+8 [ 134l | uBan L Q3«i, | 094B
Swoprig-
Upwedrgds 1.8 14+08 1WIeH N 05, | 05.n
Honzuital 1:8 1.0 | 10 L P, f 0.8

W umiwaiis] U | 1220 | pdent ] b |98k [ O30

5. Stoping downwards,

The design of the drilling pattern for

stoping downwards is similar 1o stop- e o G

ing in other directions with the diffe- | . ¢ ¢ ..: :

-rence that larger spacing may be per- E o o . .

mitted, The charge of the holes is the
sume tn all stoping.

Key duta for stoping holes down- . _. ] LEJ
wards: I i
B=10m ' ¥ L
§$=12m - -
Q=J.65kg

SUMMARY

The round consists of 127 blastholes with 38 mm diameter and 1 large hole with
127 mm diameter.

The round is charged as {ollows:

Partof the No.of = Kind of explosive - Weight per Total
round holes ' ' hole
; (kg) (kg)
Cut
_1st square 4 Emulite 150, 25 mm 2.0 8.0
2nd square 4 Emulite 150, 25 mm 2.0 8.0
3rd square 4 Emulite 150, 29 mm 3.2 o128
4th square 4 Emulite 150, 29 mm 3.65 ' 14.6
‘Floor holes 12 Emulite 150, 29 nun 5.0 - 60.0
Wall holes 8 "Emulite 150, 25 mm 0.11 0.9
' S S Gurit 17 mm 0.81 6.5
Roof holes 30 Enwulite 150, 25 mm 0.11 3.3
. Gurit 17 mm - 0.81 243
Stoping: . : .
Upwards 8 Emulite 150, 29 mun 3.65 29.2
Horizontal | 16 Emulite 150, 29 mm - 3.65 58.4
Downwards 37 Emulite 150, 29 mumn 3.65 T 13501
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Consumption per round: Emulite 150, 25x200 mm 20.1 kg

Emulite 150. 29%200 mm 310.1 kg
‘Gurit : : 308 kg
Noncl GT/T . 127 units

The expected advance per round is over 90 %. It is assumed to be 3.55 m.

Join
‘Specific charge: ————— = 1,16 kg/cu.m.
P & 3.55x88.0 -

Explosives consumption for the whole project:

Number of rounds: §500/3.55=425"

Consumption of .

Emulite 150, 25X200 mm 20.2X425 = approx. ¥ tons
Emulite 150, 29X2(H) mm 310.1X425 = approx. 132 tons

Guril 30.8X425 = approx. 13 tons
Nonel GT/T _ 127X425 = approx. 54000 units.
55 55 %6 gg . 12
% T, T, ®E . 0 s
55 . -5Q 50 T e 55
> s . 2 55 4 7 86
) % 40 40 a5 g2 oss L
5 % . . 55\ 8 Os(D)e1 Be
5 % 4 3 2 30 35 4 s0% 7.:3.-.5
5 .
. . . 2 1] L] » [ 4 §F 9
L % 20 2% 0748 a5 .
© prd / 50 2 0 ° 10
. .
09 "5 % B o % -3 80
50 _ . 50
0 0 20 % To i 18" 200 38 adsg
50.35 .25 #1804 14 e 25 35‘56
0 20 20 8 ") 16.’@‘0-55

a5 e
60 55 5% 65 65 55 65 66 55 65 85 6
A LA ~ A

Fig: 7.21 Drilling and firing patiern.
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’_1.2 Sha_fts.

In mining, shafts form a system of vertically or inclined passageways which are
used for trunsportation of ore, refill, personnel, equipment, air, clectricity,

ventilation ete. .

In underground construction, shafts are driven for the building of penstocks,
cable shafts, ventilation and elevator shalls, surge chambers etc. [n addition,
shafts are driven as "plory holes™ for transportation of material which is not
accessible by other means than vertical or close to vertical tunnels,

Shalts are cither driven downwards, sink shalls, or upwards, raise shatls,

_‘/\—4—

e X "'—

7

Fig. 7.22 Typical tunnel system ina b ydrocleciric power plant.
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7.2.1 Sink shafis.

Sink shafts are passageways sunk [rom the surface downwards or underground
from one level to a lower one. The majority of the sink shafts arc driven
vertically. _

Shaftsinking is one of the most difficult and risky blasting jobs as the work area is
normally wet, narrow and noisy. Furtherimore, the drillingand blasting crews are -
exposed to fallmg objects.

The advance is slow as the rock has to be removed between each blast with
special equipment which has limited digging capacity. The blasted rock must be
well fragmented to suit the excavation equipment.

The design of the cross section of the shaft principally depends on the quatity of
the rock. Nowadays most of the shafts arc made with a circular cross section
which gives better distribution of the rock pressure, thus decreasing the need for
rcinforcement, especially in deep shafts.

The most common drilling and Glasting methods are benching and blasting with
pyramid cut.

The benching method, is a fast and efficient method as the time-consuming
cleaning of the floor between the blusts can be mintmized, 1t is also easy to keep
the shaft free [rom water as a pump can always be placed in the lower biasted part
of the shaft. The drilling and charging pattern is similar to that of smaller surface

blastings.
The burden and spacing vary with the hole diameter but the dritling paitern is
more closely spaced than for surface blasting due to higher constriction.

N

iy
-
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Fig. 7.23 Shnﬁsinking by benching.
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Fig. 7.24 Shafi sinking with pyramid cut.

Shalt sinking with pyramid culs is similar to tunnel blasting with V-cuts. The
drilling is done with a "drill-ring” which is composed of a circular 1-beam to
which the drilling machines are fixed. The "drill-ring” may be fixed 10 the shaft
walls with bolts. Due 1o the construction of the “drill-ring”, the cut will be
conical. .

The explosives used in shaft sinking must always be water resistant. Even if the
ground is dry, the flushing water from the drilling will aiways stay in the
blustholes. .
For this reason explosives with excellent waler resistance properties are pre-
ferred. Emulite 150 und Dynamex M are easily tumped to utilize the hole volume
well, thus decreasing the number of holes and the drilling and charging time.
The specific charge in shalt sinking is rather high, ranging from 2.0 kg/cu.m. 1o
4.0 kg/cu.n1.
The initiation of the blast may be done with,electric detonators or non-electric
. detonators. As a sink shaft is a small confined arca, thunderstorms are a
- pariicular hazard-as stray currents tend to be trunsmitied down the shaft on pipes
aid cables. To avoid problems with evacuution of the blasting crew during a
" thunderstorm, NONEL detonators should be used?

7.2.2 Raise shafts.

The drifting of raise shafts — shafts which are driven from bliusted underground
chambers or tunaels, vertically or inclined upwards — 1s one of the most ditticult,
most costly and most dangerous undertakings in mining and construction.

As the drifting of raise shafts has increased in the world, new methods have been
developed to make the work more mechanized, cheaper and safer.

Raise shafts were drifted in more or less the same way for decades until the
1950's when new types of raise shaft elevators were taken into use.
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Various raise shaft drifting methods where blasting is part of the method.

Older methods: -
* Titmbered shafts
* Open shafts

Modern methods: _
* Boliden elevator type Jora
* Alimak Raise Climber
* Longhole drilling

To start with the older methods, the timbered shaft method was the most
common method in Sweden until some 40 years ago and is still occasionally used
for shorter shafts. The raise shaft is driven vertically and divided into two

sections by a timber wall which is
extended before each blast. When
the round is fired, one section s filled
with rock. The blasted rock will then
act as a working platform for the next
round. In order to maintain the

working height at the face some rock -

has to be excavated after each blast.
The second section is used as a lad-
derway dnd for transportation of
_equipment, drill steel, explosives and
timber. The ventilation is also placed
in this section which is covered dur-
ing blasting.

Timbered raise shafts have been
driven up close to 100 m, but normal-
ly the maximum height should not
exceed 60 m. The cross section area is
usually 4 sq.m. and the advance per
round approx. 2.2 m. '

Fig. 7.25 Timbered raise shafi.

~

The timbered shaft method was replaced by open shaft methods when the cost of
timber became t0o high. In one of these methods a working platform of planks is
laid on timber which is supported by boils in the shaft walls. New bolt holes are
drilled in the shaft walls when the round is drilled so the platform can be moved

upwards as the work proceeds

Another open shaft method is to use steel tubes instead of nmber The steel
tubes are bolted to the shaft walls and the tubes support the platform. )
The open shaft methods are rarely used and when used, only for short raises, up
to 25 m. From a safety point of view none of the open shaft methods is to be

recommended.

The cross section is normally 4 sq.m. and the advance approx. 2.2 m.
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The JORA lift method,
Raise shalting using a iift cuge banging on a wire which runs through a large
driflhole has been used in Sweden and other countries since the 1940°s, bul it was
notuntil'the 1950's when Boliden AB developed the JORA Lift, that the method
ciune inlo wider use,

A large hole, diameter 110 to 150 mm, is drilled from an upper level in the center
of the intended shait. Through the hole a wire is sunk down to the lower level and
a working platform with a lift cage is fustened to it. By a lifting gear the platform
is clevated up to the shaft face by
remote control from the hift cage.

The drilling and churging are carried

our’ l.r‘om the platform on }l:c top of 79
the lift cage und some scaling can be

done from the cage with the protec-

=2 .W‘W/"W.%

tion of the platform. During the scal- / ~
ing, drilling and charging operations Vi iig
the platform is fixed with bolts.to the w7 7
shaft walls. Belore blasting the plat- / -,
form is lowered down and placed ona / %
sledpe like vehicle and towed aside. sl &
The wire is lifted up through thelarge
hole before blusting, The lurge hole is Ak \ 7
used as cut hole in the blasting of the . : Y
) . 7E Y 2
round, Due to the large sizeof thecut oo Vo o 4 ki Kt o
hole, advances of up 10 4 mare ob- /777 /7 /
tuined. The arcd is approx. 4 sq.in. T ;" /

and the maximum heigheis 100 n1. In .
this method it is necessary (o have
free space above the shaft for the ¢ e -
drilling of the large hole and for the WWWWT‘WWW///

placing of the lifting gear. : " Fig. 7.26 The JORA lift.

The ALIMAK Raise Climber. .

The Alimak raise shaft driving method was introduced in 1957 and became the
most utilized system in the world because of its tlexibility, safety, ccononiy and
speed.

. The equipment cansists of a raise climber with a working platform, which covers
practically the entire area of the shaft. Under the platform there is a cage for the
transport of personnel, material and equipment. The raise climber s propelled
by a rack and pinion system along a special guide rail. The rail system ncorpo-
rutes u tube system for the air and water supply to the drilling ecquipment. The
system also provides air for the blusting with NONEL and to ventilate the raise
after the blasting. ' )
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The platform is equipped
with a protective roof under
which the blaster stands dur-
ing. scaling and drilling op-
erations. If the inclination of
the raise shaft is 60° or less
the scaling may be dane
gradually during the ascent
under the protection of the
previously scaled hanging
will.

The Alimak method can be
used for vertical as well as
inclined shafts. The lower
limit of the inclination de-
pends on the angle of repose
of the rock: :
Unlike other modern meth-

ods for raise shafting, the HAHNOE LA "‘z.f’%g,.-‘m- b et
Alimak necds only one point Fig. 7 27 The ALIMAK Raise Chmber

of attack, the lowerone. The

upper break-through point may be prepared while the raise is driven.

The lengths which may be driven are only limited by the time which is at the

blasting crews’ disposal for ascent, scaling, drilling, charging, descent and blast-

ing. For an 8 hour shift, the upper limit should be around 2,000 m. The lengths

arc also limited by the type of drive: The airvdriven raise climber may be used for

up to 150 m shaft length, electric drive up to 900 m. For longer shafls d]escl-

hydraulid-driven climbers are used.

The area is normally 4 sq.m. , butinclined shafts have becn driven full f’lCL. uppto
36 sq.m1. - -

Drilling and charging patterns are the same for all above mentloncd raise

shafting methods. Normally a raise shaft of 4 sq.m. is driven upwards and then

the shaft is stoped 1o its final area. However, sometimes the shaft is driven

"fullface™ and as.mentioncd earlier areas up to 36 sq.m. have been successfully

blasted.

The drilling and firing pattern for a raisc shaft docs-not differ from that of a
horizontal tunnel of the same size.
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The Alimak work cycle:

Drilling: -

The dritling and charging is carried
out from the raise climber's platform
under a specially designed protective
rool, Both air und waler to the dnll-
ing machines are supplied through
tubes in the guide rail scctions.

Blasting:

After driliing and  charging the
round, the raise climber ts driven to
the bottom and under the roof of the
drift. During the blast, the climber is
therefore well protected from falling
rock.

Fig. 7.28 The ALIMAK work cycle.

Veatilation:

After blasting the raise 15 ventilated
and sprayed with water. The top of
the guide ruil is protected by a heuder

plate which also ucts as o water diffus- -

er during the ventilation phase.
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Scaling:

Scading of the roof and walls of the
raise is done from under the protee-
tive roof which gives the workmen
good protection,



Generally large hole cuts are used and the.design of the cut varies with the
diameter of the large bhole. (See 7.1.1 The cut, in Chapter. Tunneling.)

The normal hole depthis 2.4
im and the expected advance

2.1t0 2.2 m. .

The dnlling is done with e \L?— —— \i(‘-——

stopers, which are designed 20 ®oeorr Ao 20‘1

for raise driving, overhead ;.di:lg

drilling and roof bolting or . » . bl
i . oy 16 1 18

drilling machines with jack )\1 1

lcgs. V .

For the blustholes drill series 16 T2 ° 12 m-‘!

11 (34 to 32 mm) is used and o % . &

the large hole diameter is 2

normally 75 mm. .o , .O? ' as :

For the stability of the walls - J ° o5 o o

and to avoid overbreak, the

walls of the raise are normal- : i ‘BJ

ly  smoothblasted. . The  u

smooth blasting method is i ~

also used if the shaft is to be
widened at a later stage in
order to avoid excessive sca-
fing and to decrease thie risk
of rockfall.

Fig. 7.29 Drilling andfrrmg patrernfur dsq.m.
raise shaft.

A normal pilot shaft has an area of 4 sq.m. Normally one round is drilled and
blasted per shift with an advance of 2.2 m. Working 2 shifts per day, the advance
should be 4.4 m but taking disturbances in the work cycle into account, the long
term advance is approx. 3.5 m/day or 70 to 90 m per month. -

Shaft raising by long hole drilling. .
In this method, all drilting is done downwnrds with parallel holes and the whole
arca is drilied at the same time: -
Great precision in drilling and charging is a must and the lack of precision has
earlier limited the practical height to 25 to 30 m. Now, with new drillrigs e.g.
Atlas Copco Simba, the drilling can be carried out with great precision in any
direction from vertical to 50°. With the Simba the deviation can'be kcpl under
0.5 % for holes up to a fength of 50 m.

The long hole drilling method is also advantageous from a safety point of view as
all drilling and charging work is carried out from a safe location.

Two different cuts are used:

— large hole cut (blasting towards a
- large hole).
— criater cut (blasting towards the

lower free face of the raise).
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The large hole cut came first and is still the most common one.
The drill holes in the round have a dizmeter of 50 10 73 mm and the central large
hole is reamed to a diameter of 1U2 10 203 mm.

..l_..j..__qr._].__l._

IERA 95911 14
4
sr—i8
12 jsa| |31 o2

]

- 3 .
Large hole 163 mm > 4&\‘
Blastiwlas 64 mm l

Fig. 7.31 Firing sequence for 4 sq.m. ' Fig. 7.32 Round sequence for raises
with lurger cross seciion.

raise.
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The design and charging of the cut follow the same principles as described in
Chapter 7.11 Tunneling, The cut. The firing sequence depends on the faulty
drifling so the hole with the smallest real burden is fired with the lowest period
number. It is therefore necessary to map every hole with regard to the faulty
drilling. B -
The charging is donc from the upper level. A piece of wood is lowered down
on a rope and when the wood passes the lower mouth of the hole the rope is
tightened and the piece of wood forms a plug for the lower part of the hole. The
charges are lowered to the bottom of the hole. The hole should not be stemmed
as the stemming may sinter and block the hole for the subsequent blast, The
holes may be relatively overcharged compared with a tunncl! cut as the charges
are not conlined at either end. Furthermore, the blastholes are normally of
larger diameter than those used in tunnels. The risk of recompaction of the rock
in the cut scction can be considered as low even if the holes are considerably
overcharged. ‘

Crater blasting. .

The blasting of a long hole drilled raise can also be carricd out towards the free
fower surface of the raise with a crater cut. No farge diameter center hole is
needed but the blastholes normally have a larger diameter than in the previous
method. The crater blasting method is used only for the cut section to open a hole
of approx. | sq.m., then normal stoping will follow. :

The crater cut consists of five holes, one center hole and four edge holes. The
center hole is blasted first whercupon the edge holes are blasted one by one with
different delays. .

Before charging, the holes are
plugged with-a piece of wood which is
i lowered down [rom the uppersurface ‘
on a rope and secured to the lower . -
rock surface. The hole is then filled
with sand to the, calculated level of
the. explosives charge. The charge
should have a diameter closc to that Filiing
of the hole. )
- The charge is then stemmed with ‘

water. (Any other stemming may LI .
sinter and block the hole, making w""""/‘_.gf"""’ ,"
subsequent blasting operations im- _/'./ \\\
possible.) . N
The requisite charge weight and . ) e

depth of the charge are caleulated © - S
from Livingstone’s theories as fol- -

Waolar stemming

-t | o~

3
5

lows:

Fig. 7.33 Drilling, charging and firing
pattern for crater cuf.
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1. The length of the charge shall be 6 times the btasthole diameter.

= 6xd

2. The optimum depth of the charge is 50 % of the critical depth.

Lupl = 0.5% Luril

3. The critica! depth depends on the churge weight.
Ly = SxQY

where S = the strain euergy factor approx. 1.5 (depending on the

explosive used and the type of rock)
Q = charge weight in kg.

4. The charge weight is then
: 3Ixdxgxp
Q =
2
where p = charging density (1.2 kg/iter for Emulite 150 and
1.35 ky/liter tor Dynumex M)

(l_nm)

(mm)

(mm)

(kg)

S. The optimum charge depth s then related to charge weight, explosives

density, blusthole diameter and strain energy factor as follows:

3 I xagxd.
Lo =0.5%8 X — xdx 10

(i)

The crater theory is vatid only for the center hole. The charge of the edge holes s
placed so that the burden is less thaa the charge depth of the crater hole. The

charge depth increases with 10 10 20 em between cach hole.

*
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Fig. 7.34 Compuarison of crater cut and stundard llurge hole cus.
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The advantages with crater cut compared to large hole cut are:

1. Lower cost for drilling and explosives as less holes are drilled in the cut. The -
same hole diameter is used in all holes.

‘2. Drilling precision is not as cssential as for large hole cuts.

3. Simpler blasting practice with less need for well trained personnel.

The disadvantage with the crater cut method is the relatively short rounds that
may be shot cach time.

7.3 Underground chambers.

The military defense forces started early to utilize solid rock for construction of
fortifications which gave many advantages over surface construction. Solid rock

_is difficuit to penetrate and underground chambers are difficult to_diécovcr and

easy to guard. -

The ficld of application is huge: Protection for. guns, ammunition and soldicrs,
protection for submarines and smaller warships, storage for material, tuds and
foodstuffs and not least as air~raid shelters for civilians. '

Oil was initially stored in surface tanks, but after WWII storage in unlined
storage chambers has become the most common method. The increascd exploi-
tation of sub-surface storage has to a great extent been due 10 the rapid develop-
ment of rock blasting techniques. The increased mechanization of the operations

“has resulted in rclatively unchanged construction costs over a number of ycars,
_while at the same time the price of land has increased considerably.

Common to all types of underground chambers is that they are well protected

from a military point of view, They are well camouflaged and more difficult to
--damage than surface storage facilities if attacked from the air or overland. They

require little land: surface space is only needed for access roads, ventilation etc,

.From an environmental point of view sub- surface storage is safer, as leakage
. ;does fiot often occur from un

%m case of fire, as the supply ofoxygen is often msufﬁcwnt 1o allow a bigger fire to
 develop. . ; .

efground chambers. Itis safer thansurface storage.

e Undcrgtound chambcrs havc many ﬁclds of apphcauon

— storage for differenl products
" . cold storage for food, wines, water, oil etc.
" — parages, telephone exchanges, swimming pools
- military and civil stores and workshops
C - a:r rald shelters fOr people
' ' - aircrafts
warslups
‘archives
- storagc ‘for Inghlly contammalcd nuclear waste
— storage of.nuclear residue
- hydro—clectnc powcrstat'o':,

Some of 1hc npphcahons ‘may be combined. In wartime, the space whnch is.

normally used fur garages, workshops or :.w:mmmg pools can be uuhz«.d as




The basis or underground chambers 1s 4 qualitative sound rock to build in. Soime

. economic aspects have 1o be considered. If the chamber is located al too shallow
a level, the cost of reinforcing the rock may be high as the quality of the surface
rock is normally poorer than rock at deeper levels. However, deep location
resulls in long access roads, which may cause problem both during construction
and when the chambers come (110 use,

From the point of view of rock blasting techniques, the construction of under-
ground chambers does not ditfer from that of tunncls of the same magnitude.
The width of underground chambers cannot be tao great due to the inubility of
the rock 1o support the roof by its own strength. For oil storage chumbers and
machine halls for hydro-clectric power-plants, widths of 20 to 24 m have been
constructed without need for heavy reinforcement. The height of the chambers
inay be up to 40 m. _
Small underground chambers, with a height of less than 8 m are blusted as
tunnels. In larger chumbers, the operation has to be divided into several stages of
drilling and blusting in which ditferent methods are used:

* pilot tunnel with side stoping

* horizontal benching

- * vertical benching.

2

=N

.41"/}:

% 74 ,/ ;\’\E\

Fig. 7.35 Drifting stuges in underground chamber.
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The pilot tunnel is drifted at the roof of the chamber to facilitate scaling and
reinforcemient. The side stoping to full wullh is then carried oul. Scaling and, if
necessary, bolting and shotcreting of the roof are done s:mulldneously lo avoid
future expensive reinforcement work.
Then blasting is carricd out in one or several benches. It i ts common for the first
bench to be a horizontal bench utilizing the drilling equipment Tor the wnnel.
Some rock chambers are also designed in such way that no space is available
close to the wall for the boom of the vertical drilling equipment. The disadvan-
tage with horizontal benching is that the height and depth of the round depends
on the drilling equipinent. The height is normally limited to 8 m and the depth of
the round to 4 m. Other limitation on the blast design is that the blasthoice
diamcter can rarely exceed 51 mm.
Excavation of the blasted material must be carried oul between each blast.
Vertical benching is the dominant methad for benching in rock chambers. The
advantages with vertical benching is that drilling and excavation may be carried
out simultancously. The bench height may be varied within a wide range and
larger blastholes may be used, often with better cconomy as a'consequence. It
is also casier to obtain a smoother contour with vertical benches than with
horizontal. ,
The charge caleulations for the pilot tunnel, side stoping and horizontal benching
arc the same as presented in Chapter 7 Tunneiing, where the side stoping is
calculated as stoping holes with horizontal breakage and the vertical bench as
stoping holes with upwards breakage.
The vertical benching is calculated in accordance with Chdplcr 5 Bench blasting,
I excavation is not carried out between the blasts, the speciflic charge has to be
increased in order to compensate for mavement of rock Irom previous rounds.
See 5.8 Swelling.
Access tunnels are required for each bench for the tiansporl of rock and
gquipment,

In certain cases, restrictions due to
geological reasons, ground vibra-
tions ctc., may affect the execution of
the work, o
In Fig. 7.36 the roof must be bolted ., |
with 8 m lonig bolts and sprayed with |, -

concrete before any side stoping can h
be done. T R L R

The vertical bench is-limited 10 a f--Gtn 7T

oo

e e -

height of 4 m which makes it feasible iy -

to make a raise shaft, "glory holc”,
for the transport of the blasted rock.
The raisc shalt is a long hole dniled
one, from the upper level and the
blasting starts at the lower level. Sce
Chapter 7.2.2.

,.
-

-t

Fig. 7.36 Drifting stages for machine
hall in hydro-electric power plant.
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ESTABILIDAD DE TALUDES EN ROCA

Ing. David YTaBRez Zantillan

Horas
" INTRODUCCI ON ' 10 min
ACTORES QUE INFLUYEN EN 1 hora
LA ESETLBILIDAD DE TALUDES
2.1 Factores gecldgicos
&.2 Factores mecarfiicos
2.3 Factores gegcocmeétricos
MECANI=SMOSE DE FALLA EM TALUDRES ‘20 min
AMALIZIS DE EESTARILIDAD PARA FALLA PLANA 40 min
4.1 Modelo tedrico
4.2 Caso real P.H. Aguamilpa, Navy.
ANALISIS DE ESTABILIDAD PARA FALLA EM CURA 1h 20min
5.1 Modelo tedrico _
5.2 Caso real P.T. Topolcobampo, 3Sin.
AMALIZSI= DE FALLA POR VOLTED 20 min
AMALIZIS DE FALLA CIRCULAR O COMBINADA 40 min
7.1 Modelo tedrico
7.2 fLaso real P.H. Aguamilpa, May.
TRATAMIENTO : 1h 10min
8.1 Control de uso de explosivos en bangqueos
8.2 Limpieza de la superficie
8.3 Anclaje
8.4 Concreto lanzado ¥y malla
8,5 Drenaje \
#3.68 Obras adicionales
INSTRUMENTACION . 20 min
g.1 Inclindmetros
3.2 Extensometros
9.3 Piszdmetros
9.4 Puntos de control topografico
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INTRODUCTORY LECTURE ON CPEN EXCAVATIONS
ALCIBIADES SERRANO GONZALEZ, Dr. Ing. C. C. P.

Laboratorio de Carreteras y Geotecnia {CEDE X} Madrid, Spain

1. INTRODUCTION

Open excavation i1s a very extensive subject so I have to
lizized myself to just one aspect of it if I am to say
srnething particular in this brief lecture.

T will congentrate on one of the maine topics of this
Conference: Rock slope stability analysis.

in an excavation, inestability of rock slopes occurs when
gpart of the rock mass moves significantly in relation to

sutstratum  whicn ! remains relatively stable., Large
Trains, which generally correspond to shear stresses
nat have exhausted the strength of the material, appear
in the surface sepafating the moving mass {rom the subs-
tratur. In that surface, limit equilibrium stress con-
ditions are met.

o AN W

(L3}

ility analysis consists of determining for each slo e
z number, namely its salety factor, F.

ir. any sicpe 2 number {possibly an infinite number) of
potential failure surfaces may be considered. Each of
Them has its own safety factor., The minimum safety factor
among the set of safety facters of the various potential
failure surfaces is the saflety factor of the slope.

Safefy factors can be defined in many ways. Some of them
are only applicable to some slope failure mechanisms,
That -ee something I shall not go into here. My concern
is simply to underline-the fact that for rany set of po-
tential failure surfaces the determination of the safety
factor reguires the input of the following data:

- Failure mechanism and geometry of the relevant failure
surface.

- Strength properties to be considered in the rock mass,
the interfaces of the failure mechanism and above all

1. INTRODUCCION

in the failure surface.

- Loads to which the rock mass is subjected, particular
water pressure.

Engineers lack certainty wnen trying to establish the :
fety factor of rock slopes.

In order to know the failure mechanism one must have
tailed information on the discontinuities of the r
mass. The most important aspects are:
Eag&ngbﬂj
- Orientation
- Spacing
- Size and shape of the blocks or structures formed
the discontinuities
- Shear strength
- Persisternce
- Aperture
- Qther characteristics (fi'ling material, roughness, v
thering, etc.).

All thesc data are seldom-gathered. The surface of r¢
exposure studied is limited: some characteristics, st
as persistence, are practically impossible 2o observe
depth, and above all the almost infinite guantity of ¢
servations to be done make an exhaustive investigat.
impossible. Minor geological details may always rem:
undetected, with the result that the real failure mect
nism may not get analysed. -

RBesides the above mentioned formation feat she
strength should be considered, and that aspec  avolh
as much uncertainty as the others.

Often iimitations in budget and time preclude a comple
investigation of this characteristic, so assuptions he
to be made based on direct observations, correlatior
experience, etc. Even in the case a research program,

e kb



.bution has its limitations,

AN _ronrlelr Bn Ponkilie has boeen carried out ot &lwaye
haa limttationn., we hnve onlv oo nmall number of testp at
our dispernl and the streasih valuern dermived from them
are gencrally not the mare. Moredver, strength 15 A very
comples factor which 1rveives chearlogpeical hehavaer, pro-
—erestveTarture due UoTUHE propapation of failure surfue
cemetel T T T T T T T T T
Finally, ancother aspect mus: be concidered, and that too
lies 1n the realms of uncertasnty: the loaos To which the

sigpe 1 s subjected. There is little doutt abeut the aver-
budeh pressure, but on the e¢ther haned water actien is not
well delined penerally. Hidregeclopical conditions are
net known with exactitude and keep changing with time,
sometimes Suddenly, 08 after a heavy storm. In some re-
glions seismic sctivity is & decisive aspect and that too
i3 a8 Tactor full of uncertainties.

Under these circumstances the engineer who has to judge
on the safety of a8 given slope always makes even uncons-
ciously, & probabilistic decision. He chooses a particu-
lar failure mechanism, a shear strength and some particu-
lar loads.

~ when a slepe is calculated in a deterministic manner the-

re is always an Important subjective component which
plavs the role of a probabilistic data interpretation.

The probabilistic approach tries to objectivize this com-
ponent by quantifying their uncertainty. The major advan-
tage of this procedure lies in that it allows a logical
and systematic analysis of uncertainty to be done (Chowd-
hury, 1984).

Instead of considering the rock mas as an ideal structure
defined. by fixed coriented discontinuities one can assume
s statistical distributioen for them. This spatial distri-
but is more realistic. Other
properties of the discontinuities such as spacing, per-
sistence, etc., have their own statistical distribution
too, Serrano and Castillo (1974} ,Morris and Stotter(1983).

Also the geomechanical paramsters that control the beha-
vior of the discontinuities and the intact rock have
theirr own statistical distribuciona. The same can be Said
cf the external forces acting,on the reck mass (basically,
water and seismic effects}).

So all the parameters affecting slope stability could be
considersc as statistical variables each with a specific
crobability. In some cases, either belause very reliable

da* are available or the relevant variable has little
in. :nce, or because 1t is necessary to simplifly the
approach, some parameters will be deprived of their sta-

tistical nature and assigned constant values.
i

Ir a feasidility stddy for a mining project, Morris and
StotTer (1983} note that the quantity of geotechnical data
availabvis is very limited and no basis therefore exists
fer such an approach. On the other hand, during the ex-
plotation of & mine thert is always thance to collect
targe amounts of data on rock structure and diascontinui-
ties which are then relevant to final slope design. In
these cases Morris and Stoter (1983) discussed the use of
a conputer for a bivariated sampling of the structural
data. They applied the Monte Carlo method to structural
data and strength parameters and eatablished both the
advantages and the limitations of an optimisation approach
based on probabilistic techniques.

The safety factor, F defined for a given failure mecha-
nism as the ratio between the resisting forces or mo-
ments and the disturbing forces or moments, will be a
statistical variable whose. probability depends on the
probabilities of the resisting forces, disturbing forces
and failure mechanisms.

Reliability p,

i.e., thot the sofety factor {8 greatver than }:

Py

r (F< 1)

is the probability that e alope is safe,

The probability of fallure p, (probability of

smaller than 1) is the complement to cne of P, *

P+ Pp ol

F  being

The probabilistic approsch to slope stobility consists of
seching P, or P (Fig. 1., Serrano and Castille, 1574).

For high values of p
sensgitive

the magnitude calculated is not

to the statistical distribution assumed,
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FIG. 1.- Probability of safety factor. Cedillo slops. Se-
rrano and Castillc (1974).
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for low values (p, £ 1077}, which are the normal case, it
e wvery acomitive, sc the digtribution values are of
Freat smper tance. Chowdhury (19841,

T

vothe sintastica] digtridbution ig known, DAsSic stotist:i-

€ul poarameters of the rander variables should he calcula-

OCRNImALe the predability of slope failure and its
tribuiiane. Twe methods can be used to achieve this:
UUE ECIlee aproxiration ang Rovenbluth's method.

ﬁ;herw::c. the distribution of the safety factor can be
determined by repeatedly taking a set of values for the
basi¢ stochastic parameters and using an appropriate for-
mula for the calculations. Monte Carlo simulation techni-
ques can be used teo obtain the probability distribution
of the safety factor.

Serrano and Castillo (1974} using discrete separate his-
tograms for the varicus parameters involved applied a
technigues which to some extent can be congidered ms in-
termediate. The basic concepts underlaying the use of
probabilistic techniques in the design of rock slopes ha-
ve been established by B.K. McMahon (1971), (1975), A.A.

Serrano’and E. Castillo (1973, 1974}, A.S.E. Moss and’

0.K.H. Steffen (1978) and E.H. Vanmarcke (1980).
“"babilistic calculation is always based on determinis-
Kh#: calculation,

First it is necessary to find the probability of the sa-
fety factor or a given failure mechanism. Then, one must
combine that,with the probability of that mechanism occu-
rring. ’ .

Thus, the assumtion of a failure mechanism is basic to
any calculation and in addition to that one must esta-
blish a methodology for the analysis of safety factor of
the mecharism assumed. .

2, CALCULATION METHODS
The calculation methods applicable to the stability ana-
iysis of 2 rock mass may be grouped as indicated in the

foliowing Table:

i, Complete soluticns

ite elements method

L
2. Incemplete sclutions 4

- 3ratic methods
Kiramatic methods

3. Limit eauilidriurm me+theds

To-plete solutions

N
s

This *ype of appreach éttempts to study the stress-strain
process .undergone by the slope during excavation. B
A complete sciutinns consists essentially of solving ac-
cording to the continuum mechanics, the internal equili-
brium equations for every eiement of the rock mass and,
having first established the boundary conditions, using
the constitutive equations of its component materials.

The final product is the stress-strain distribution for
all the elements of the rock mass.

Practically, the only method currently used to achieve
this, is the Finite Elements method.

Although it is a very powerful method which in theory sa-
tisfies all the reguirements needed to achieve a complete

solution to the problem,it doer nave limitations tent: g, -
ting its field of application.

Ite use reguires such a complete knowledwor of the ¢
chanical behaviour of the rock mass and 1!r discont -
ties that only i1n very few casecs can realisiic quant:!:-
cations be reached.

The situation wersens when trying to compare the aci
stress-strain condition of the slope with the one
would happen at the limit state of failure, when ‘tne

behaviour of the material becomes plastic.

The constitutive eguations of materials outside the elas-
tic field are very complex and, generally speaking, there
are no mcdels available which are appropiate to be us=¢
in practice, though there are plenty of models in the li-
terature: Serrano (1983}, ISSMFE Sub-Committee on Consti-
tutive Laws of Seils (1985},

Phenomena such as progressive failure and energetic ins-
tability make still more problematic the use of the Finmi-
te Elements method today. . :

2.2. Incomplete solutions

Whereas with & complete solution method one tries to fingd
the actual solution through the compatibility of the
stress and Strains fields, these flelds are separated 1in
incomplete soluticns, where what are either equilibriur
distributions of stresses (static solutions), or compati-
ble digtributions of strains or displacements (kinema-

tic soluticns), which may net be the actual solution but
which meet the following conditions. Fig. Za.

FiG. 2a.- Incomplete solutioms, (a) Static field.
{b} Kinematic field. (Chen, 1975}

K*NEMATIC SOLUTIONS
STELINS FIELD

STATIC SOLUTIONS
STHESSES FIELD

Equilibrium:

-Stresses are in equili~ - Strains are compatible
brium

- Fulfil the boundary ccn - Ful.il the boundary condi-

ditions tions

Static admissibility: Kinematic admissibility:

- Do not violate the cri - According teo flow rules

terion of plasticity

The limit state theorems of Drucker, Greenberg ard P.
(1951),based on a Hill's principle provide the bases for
tackling this sort of solutions. Within the {field we are
concerned with the theorems could be stated as follows:

BYys ) =,



Three theoremr de not pive the exact golution but theyi

o inform to ue that reality liesr pomewhere between the tyg
If n streps field can be found {not necessar;ly the une _ _bounds,_which-enables—one-to approkimate _g_r-adually to the
which oceurs in realityl_which-st-every—point— mest® 'Ke  ~ prue golution.—- — ~=° =~ < — 77T T )
— static equilihriur _conditions and—-do—not violAtes the
" Tstrenpth criterium of the material ,the slope is stabvle.

Lower Round or Static Fquilihrium theorem

2.3. Limit Equilibrium i

Upper Hound or Dynamic Fyurlibrium, theorem Actually, nearly ali slopes are cslculeted in practice

) by some limit equilibrium method which essentially im-
If & certain movement mechanism can be found beinp kine- plies the following steps:

mAtically possible and such that the work provided by the
external forces lin this case, primarily gravity! is
greater than the work associated to the movements {pro-
duced by shear stresses along the slip surface and inter-

nal strains of the sliding mass), the slope fails.Fig.26. - A shear strength law for the failure surface or surfa-
Ces, .

- A failure mechanism which defines one or several failu-
re surfaces.

{

- Definition of a safety facter as a ratio of the ghear
stresses generated along the failure surface and the
maximum gtrength which could be mobilised.

- Constraints are set to deal with statically indetermi-
nable conditions along the failure,

It wiil be seen that the limit equilibrium method,althowh
it may appear to fall within the category of "upper bound
methods, does not belongs to that category, because it
does not fulfil the following conditions:

= Movements are not produced accerding fo a flow rule.

- It does not apply energy relationahips {imposing only
stress conditions).

- The limit equilibrium method is therefore neither an
upper bound nor a lower bound method. lzbicki (1981)
calls it'"a reduced upper bound method" (it gives a safe-
ty factor slightly below those obtained by the strict
aplication of the upper bound}.

The shear strength law generally applied is the Mohr
Coulomb theary (ZT= C' « G, tan® '), But nowadays other =
nonlinear laws are beginning to be used, such &s 1‘
z = A -G’:
AvprVsinis-¥) Fig.3,(Denby et al.1983).Fige. 42 and 4b show the diffe-
rences between the results given by each of those laws
AVp* V. sin¥ for circular and plane failures respectively. As it can —~
be seen in the pictures, the criterion used may have a
AVy*V.cos ¥ strong influence on the final results of the analysis.
«This should be kept in mind im*thosa cases whare the
shear strength laws for the discontinuities and the rock
mass are non linear.

WORK OF EXTERN}&L LOADS.

: _ 3. FAILURE MECHANISMS AND STABILITY ANALYSIS
JTidUids +”[Fi duidv = PVsin (2-¥) +tuvsin ® _
- 3.1. Fajlure Mechanisms

PLASTIC WORK. The failure mechanism of e particular rock slope is de-

termined by the detailed geclogical and hydrogeological
Aw 'IIAVI-C- ds * Veosy. C. L conditions and by the mechanical behaviour of the intact
’ rock and its discontinuities.
UPPER BOUND THEOREM. The unstable masg appears bounded by the faflure surfa-
' ce, which is a boundary surface.
Psin(B-¥)+UsinPmcosy.C. L - -~
Boundary surfaces may be due to: —
Psing @ C.L+[Pcosp-U] 1g .

: - - Pre-exiating structural discontinuities .

- Failure surfaces occuring through the intact rock

- Mixed surfaces

T=Tg

To simplify the study of stability, failure mechanisms

’ will be classified according to the following Table:
F1G6. 2b.~ Upper bound sclution - .

oys § _ -



8001 SANDSTONE A §
BACKFILL SANDSTONE | 3.6 0.8
o
2 BACKFILL 3 0.8
- SILTSTONE
%) SILTSTONE 1.2 0.9
W | MUDSTONE }
5 SEATEARTH MUDSTONE .94 0.9
b SEATEARTH | 0.59 | 0.95
a ¥4
& sz 0.21 ] 1.0
) —_— . . .
¢ NORMAL STRESS kPo 1000
FIG. 3,- Curved shear strength envelope {Denby et al., 1983}.
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5 FAILURE PLANE —
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FIG. 4a.- Comparison of calculated factor of satety using linear and curved shear strength envelopes for planar fuilure

case study (Denby,

=t al., 1983},
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3~
F.s.

Q.

UNIT WEIGHT

¢ 20 «N/m>

. FAILURE—PLANE
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D

@< *a oy

O sC+Cptg ¥

¢+ 30KPa. O : 300
69. B*-98

23

i D *35m M =45° ® D * 35m M*45°
|- H =20m R s4aQ0m RU=0Q R*40m
o N T T T T v L T
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d. 3 e.
F.S.
2 -
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D*35m RU*O - D*35m RY O
H*20m R *=40m _ H*20m M =:45°
o — : - Y I S : . .
3 m° 80 25 A.m 9

J

FIG. 4b.- Comparison of calculated factor of safety us;ng linear and curved shear strength envelopes for circular faj-

lure case sfudy (Benby et al.

TABLE Nf 1

I. SLIDING

~ TRANSLATIONAL

,1983}
TIPOS DF 3.2. VSIidinE
FALLA

~ Plane failure
~ Wedge failure

- ROTATIONAL

II,

III. FALLS AND OTHERS
- L.OCAL FAILURES

TOPPLING

- FALLS
- WEATHERING

This is a form of instability in which the moving mass
is bounded by a fallure surface which is either visible

or could reasonably be inferred, Movement occurs by tan-
gential displacement aleng that surface (varnes, 1977},

Slides m_; be translational or rotational.

Translatiagal mslides are movements along more or less
- flat or gently undulating swrfaces.

Movements are fraguently controlled by weak purfaces such

. Faulta
+ Jeints

ays 7 —
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Lo beddingy planes
Variations in shenr strength between stratn
intcrfaces between Ledrock and overlyving detritus.

hitationn? mevements along curved surface cevelop ejther
®hen these are preexisting discontinuities such as strats
of poor =irength characteristics, or when thre slope is
sulficiently hagh or stevp; (or both) for the snear stres
sty proouced Dy the excavation to exceed the sirength of
Lthe T™OCK Mase,
type of Taljure is common. In such cases the
analvsis ©f stability is the same as if the rock were a
soil, so we shall not consider it further in this brief
intreoduction.

theoretical

Sliding can for practical purpose be subdivided into twa
and three-dimensional types.

wWe shall consider two-dimensional slides where the fai-
lure surface may be assumed to be parallel to the strike
of the slope. In this case the mass which breaks off is
a cylindrical or prismatic block. The analysis of this
type of feilure proceeds from the basic hypothesis that
that block has two lateral surfaces which do not offer
the least resistance to failure.

( “hat proceeds we will identify the translational mo-

© vEments in two dimensions as "plane failure" and those

in three dimensions as "wedge failure". Kovari and Fritz
(1984), presented a complete analysis of both types of
movements. Based on limiting equilibrium theories, they
suggested a group of equations guitable to undertake a
Sistematic analysis of the problem through a computer.

Given its simplicity and direct applicability, we
shall adopt their approach for the analysis of transla-
tional slides.

3.3, Plane Failure

Kovari and Fritz find three basic mechanisms for two-di-
mensional translaticnal slides (Fig. 5}.

FIG. 5.~ Plane failure mechanjcms. Kovari & Fritz (1984}

In soft or very fractured rock masses this

- Simple planc laiture
- Stepped plance failure
- PFolygonol piane foilure

ajl Simple planc faijure

Thie is thc most elementlary case, which represents a me-
chanism with a single, fla! failure surface; that makes
it simpler to handle mathematically, so it has been wi-
dely used in slope design.

The following conditions must be met for it te be appli-
cable (Piteau and Martin, 1981):

1. There must be a continuous plane on which the movement
occurs, more or less parallel to the slope (: 202) .

2. The failure plane must "daylights" the slope face.
The dip of the failure surface must be less than the
dip of the slope plane).

3. The dip § of the failure plane must be higher than the
angle of friction ¥ o that plane. If there is water
presgure, feilure may occur even where §< Y

4. There must be limiting surfaces of negligible strength

bounding laterally the sliding prism.
Figure 6 presents Kovar’ and Fritz's equations.
The failure plane does not usually reach the top of the

alope. Instead vertical tensile crack can usually be de-
tected in the zone where the rock is most disturbed,

a

AREA OF SLIDING
SURFACE &
. " c A
F=q(10n0+—:r——q)| (1g}
ta, wixp¥ 2 .
R+P
cosa+ sin {x + /3
pw
£ 3
. i R+ T cos{a +1)
P
sin @ Y
g~ !
2 r
R+P .
cosc:*f_wsm(a + 8]
w+pY
U
c *c ry tan @
or rcarraﬁged for the resultant R
A w r
sk, (1 - —E2 _ kL) (W+P")-P (N
= ’ w+p% 2

Asina -—cosa ton B

ki? Feos(a+B)+sin{a+RB)tan?
1

Fsina@x~-cosg tan@

ka*
= F sign(1,5).%)

F1G. 6.- Simple plane failire. Kovari & Fritz (1984)
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Fipure 7 ghowr n fimple war toe handle eagen where o overa
Lival tennle rrack oveurs., '
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FIG. ?7.- Simple plane failure with vertical tensile crack
Hoek & pray (1977,

b) Steppe;i plane failyre

In this case failure occurs on a stepped alip surface
formed by twoe sets of exigting discontinuities in the
rock mass-(Fig. d).

The equations which govern stability are the sace as for
a siople plane failure substituting the length, the zrea
and the weight of the sliding priss by sooe effective
virtusl values. s

Kovari and Fritz discuss the conditions under which simes
ple plane or stepped plane failures occurs.

Jer\ningn:(m?ll dealt with the case in which one of the
families had tensile strength (Fig. 9).

¢) Polygonal plane fajlure

8

MI AN FAILURE
SURFACE &

by \Ertm'm: aREA OF

SLIDING SURFASE a

ton{&d -a}

Al- a - -
Acosi{@-ag} [l TOYrre

{30)

3in (9, - &)

1 - -
L p— a - A
YAy Syk 2408,

2

FIG. 8.- Stepped plane failure. Kovari & Fritz (1984)
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FIG. 9.- Stepped plane failure. Jennings (1971)
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the main Siscontinuitien in the rock masn

comprrderaton o 1t s clem thnt slndiny
Pace 1w alwave associated waith ghiding bete
GJrilerent blocks.

Wt T, Uiy

Prve the thrus!t an a given block 1n terms of
ttea 1o 1t by the one befare.

fﬂi;hlm::wn are carried. out downwards.

[}

guations & correspond to the frictional contraints set
upr on the internal slip surfaces. ’

As assumption must be made as to the direction of thrust
between blocks in order to resolve the static indetermi-
nation. ; .

GEOMETAY FORCES
- - \ ci Ay ] - w‘ w t f
r'\"KH(:‘L-WTRTHTKZ..HW.TD‘+Ri_l)-(pi+R—l_;)
- {4)
) = Frsina;-cosa;tol @
Vi & cos Lo+ B0+ sinle +5B; ) ton @
Ko ® l
2t £, sina - cosa;ton®,;
Ui )
c;*¢;-— ton @,
A
F: = F sign {1, ;) )
Biz - (bi+yi+90°) (5)
- - =
1 R [+F] A
tan b = — | tan @, + ————
bR [ i 7 R, cos by ]

with £ = F sign {1, 5;}

Icu

Ei tan @;

D
"
=11

i

FIG. 10.- Polygonal plane failure. Kovary & Fritz (1984)

s b can take place oy A pelyponal surface {(Fipoleh

Fquatijong 4 and % make up o non-lincar system aof equn-
tions with the thrust between blocks and the value of (e
overall satety factor an unknown:,

LAl Wedpe Taidure

Having been repeatedly ctudied over the last 20 year: |
15 the poradigmatic type of failure in Hook Mechanics
tsee refercnces).

This type of failure was also dealt with by Kovari und
Friss {197%, 1978, 19R4) and as with plane fallure, they
differentiate three typcs of mechanism (see Fig. 1}).

FIG. 11.- Wedge failure. Kovari & Fritz (1984)

- Simple wedge failure
- Stepped wedge failure
- Polygonal wedge failure

to this types of failures we could add the block failure,
trough from the analysis point of view this failure types
can be studied as simple failures: plane or wedge failu-
re.

Kovari and Fritz also proposed a systematic method for
the mathematical analysis of their stability, which we
set out below.

a) Simple wedge failure

Fig. 12 gives an. isometric view, a vertical plane section
through the edge were the slip surfaces intersect, and
.a plane section perpendicular to that edge.

It is interesting to note that equations for wedge failu-
re are essentially the same as those for plane failure,
when substituting:

- The slope of the sliding plane for the slope . .he
wedge edge.

- The angle of friction, ¢, for a virtual frictien, & *-.

DYs 10



- vohesion in the failure plane for the sum of ntrengths b} Stepped wedge failure
of the wedpe planex,

An with plane failure, John {1970 ghowed the posniblilye
of wiepped wedpe failure when there are one or more fa
milies of scvondary dircontinuitien {Fig. 13).

CS LSS A
0

v

{e)

Isometric view and sections of a simple wedge

a) Isometric view

b) Vertical plane through line of intersection
of the sliding surfaces

¢} Plane normal to line of intersection

FI1G, 13.- Stepped wedge failure., Kovari & Frit:z (13984)

It is simple to handle analytically. The eguations for
single wedge failure may be used, provided that areas
‘and A1y are taken as effective areas, i{.e., the projec~
- ) ) tion of areas A; and Apy on the primary slide planes. The
direction of projection for Aj is the line on which Apg
intersects Jy , the first plane of the secondary joint

) set intersecting A7 . The same can be said for the direc-
(PritesBp "« R"+P" _
Fa Q',(ron 0'+—“—+5— q2)+ql Gy TV-T; |' {(6a) tion of projection of Ay,
f ¢) Polygonal wedge Tailure
cos &yt ——20 gin(a,+ Fsn) ' ‘
. F‘ This is similar to polygona)l plane fatlure but in this
%H ' =3 “+p case three-dimensional blocks are formed. The mathemati-—
sin @y = :AH-P cos{a + Pgpl cal treatment is analogous (Fig. 14)
.. 1 Equations (7} give the contact forces between wedges.
92 == Rant Pin : Friction constraints on the planes of separation between
cos c:,--"—"?' sin {oc, +B;,) ' the wedges are expressed in egquations 8. -
s sin wyten @, = sinw,tan & Equationa 7 and 8 form a non-linear system of squationa
;in(mI-l-wn) of 2n-1 degree.
ton @2 cos wptan @;+ cos ttan &p 41 Block fajlure
sin{eap+cop!
‘ U} i The paper of Londe (1965} on the stebility of tetrahedric
c;*c «—1ton@; (for }* 1,10} blecks formed by three joints and the slope surface is
. ] - “a classic one. Londe considers the rock mass as rigid,
or rearranged the redultant R the cohesion in, the joints nule, and he does not take in
sn account the sctual moments of the external forces. Ulti-
- crArtegA P mately some sofistications are been incorporated [(cohe-
Roakyil= : : nkz}{w"'P') Pm"‘ 1Kok £"(R" +P ) {6b) sion in the joints, tensile strength in the intact rock,
w+ etc., but they do not signify important advances on Lon-
e Fsin@,=cosa,tan o de's approach,
' "
Feosla,+ A +sinlag+ B, ton " . Castillo and Serranc (1972) studied, the kinetic and di-
- K. ] - namic conditions for a tetrahedric block {formed by three
2. Fsinay,-cosa,ten®® . joints and the slope surfsce) could "day ljghts* out a
. ) - plane slope. They also give the fellowing procedure to
# = Fsign (1.5;, Sy B . identify the potential unstable blocks (Fig. 15}):

1?) Draw the two polea of each discontinuity on stereo— .
graphic proyection.

oys W ' -

FIG. 12.- Simple wedge failure. Kovari & Fritz (1984)
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. - -
E F; sin Ty~ cos a, tan
T
Pof coslag B Fsinlag +8,, ) 100 )
C. k;f = ] * -
; sin Sy, " cos a‘iron 2,
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Ui,
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¥ - E;ﬁ
tend; 7 —= (ton @ + ——r
YA [ ‘R, cos b,

L

£ = F sign (l.§:)

}
'G. l4.- Polygonal wedgé failure. Kovari & Fritz (1984)

2%) Draw every maximqupircla—defined by each two poles.

3?) Represent the plane of the slope by the pole corres-
ponding te day light.

4%) The trihedron that contains this pole of the slope
are kinematically possible {Fig. 16 a).

The consideration of the reaction forces on the block as
a vector bpeginning at the centre of the stereographic
sprere permit to analysis the actual stability.

The trihedron containing the representative point of this
vector are stable. Fig. 16 b shows an example of applica
tion, and Fig., 17 shows finally the stability field of -

the block.
In this research line, Goodman and Gen-hua Shi {1982,

1985) build up a beautiful topological theory applied to
slopes, and underground excavations that resolves comple-
tely the question.

Fig. 18 shows a clasification of blocks of the rock mass
after its possibilities of movements,

nys
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A N 28° E 72° NW
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15.- Blocks defined by 4 set of joints. Castilleo &
Serranc (1972}).

FIG.

Goodman and Gen-hua Shi take as input data the planes of
the joints and the free surfaces bounding the blocks.
Each plane divides the space in two halfspaces. The halfs
pace containing the block is the solid halfspace. Shif-
ting this planes to the origin joint of coordinats -
the following concepta can beidefined.

1. Joint pyramid (JP}. Pyramid formed by the intersection
of every soclid halfspaces defined by the joints of the

block.

2. Block pyramid (BP). Pyramid, subset of the JP, consi-
dering besides the joint the excavation surface.

3. Excavation pyramid (EP);,Pyramid formed by the inter-

A -



DAY LIGHT POLE OF THE VARIATICNS FIELD

SLOPE

(o) POTENTIAL SLIDING BLOCKS AFTER KINEMATIC
CONSIDERATIONS .

/or REACTIONS
|

e

(b) POTENTIAL SLIDING BLOCKS AFTER KINEMATIC AND
DINAMIC CONSIDERATIONS.

FIG. 16.- Potential sliding blocks. Castillo & Serrano. (1972}

VLRIATION FIiZLD OF
THE REACTIONS

CONTOURS OF ANGLE
¥ FOR  STABILITY

INSTABILITY

FIG., 17.- Stability field of a block. Castilloc & Serranc (1972)
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TYPES OF BLOCKS

P

v
nfinite

| —
-4

Finite
,,_/
Nonrefioval
ovable Rempvairle
v
Tapered ///,
11} 11 1
Stable even Stable with Unstable
without sufficient without
friction friction support
L]
Potential Key block
Key block

FIG. 18.- Type of blocks. Goodman & Gen-hua Shi (1985)

section of the solid helfspaces defined by the surfa-
ces of the excavation.

3

“. Space pyramid (SP). Complementary set of the EP.

Applying the finitness and removility theorems, they ob-
tain the identifying criteria for key blocks:

a} A block is tamperea is
‘ JPENEP = §
and
JP=d

t) A tlock is remcvable if

JP £ @
and .
JPNEP £ ¢
er
JP € SP

Stereggraphic projection is used for the application of
this theory. Fig. 19 shows an example of application.
1
The identification of #ey blocks is very important. The
tability of the slope depends of the key blocks and they
must be studied to adopt the correction measures.

The limit equilibrium method for a tetrahedric block
{Londe, 1965) is extended by Goodman and Gen-hua Shi

to blocks of any shape.

3.5, Thin Strata Parallel to the Slope

when the critical discontinuities are parallel! to the

slope, as for example it happen 1in wall slopes in open
pit coal mining, particular failure mechanisms oceur (Pi-

teau and Martin, 1981).

Failure may be caﬁséd along these surfaces parallel to
the slope by any of the following mechanisms (see Fig.
20 and 21}, '

a) Existence of fractures or faults in the lower part of
the slope.

b) Plastification of the slope foot.

c) Uplift due to the thrust of water.

FIG, 19.- Potential key blocks. Goodman & Gen-hua Shi
{1985)

SHALLOW DIPPING
JOINT

a) Possible planar sliding along bedding surface of coal
seam and shallow dipping joints in combination.

P b.
X
AREA QOF CRUSHING
A -
~
S
b) Possible crushing of rock in toe as a result - ‘gh

compressive stress

F1G. 20.- Possible mechanism of failure on a footwall
with a narrow eoal-shale seam behind the slo-
pe (Piteau and Martin, 1981).
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¢} POSSIBLE HYDROSTATIC UPLIFT DUE TO
HIGH GROUNDWATER (EVELS BEHIND
FA1LURE SURFACE.

o) POSSIBLE BUCKLINQ OF SLOPE ABOVE

FAILURE SURFACE.

FIfi, 21.-Possible mechanism of failure on a footwall with
8 narrow coal-shale seam behind the slope (Pi-

teau and Martin, 19831)
d) Buckling of the stratum

The first case can be analised as stated before (using,
fer example the formulae of Kovari and Fritz for plane
failure with polygonal surface). Brawner and others(1971)
studied the case and gave monographs to find the thick-
ness, of the possible sliding layer as & function of the
dip of the slope &nd the possible fracture at its foot.
Th- :cond case occurs in very high slopes when compres-
5i. stresses at the foot of the slope exceed the compres
sion strength of the rock. In rocks of low shear strength,
failure may occur irl the intact rock by shear or tensile
stresses. The final failure mechanism is similar to that
considered in the first case.

The fourth cas= is presented by Walton and Taylor (1977).
The analysis is similar to that for a compression-loaded
column, the critical bucking load fo the stratum being
found by Euler's sélution. The safety factor used in this
analysis must be very much higher than the one usually
used for slopes, Walton and Taylor state that 5 is a
appropriate value for F.

According te Piteay and Martin {1979) the third case of
instability cited above (failure owing to uplift due to
the thrust of water) is more common than bucklipng. It can
be analysad by a simple calculation of moments around the
cutside of the foot of the slope.

3.6. Topgling-

_ D Ys

Toppling occurns whenever n well-developed family of din.

continuitien, Clenely or mederately separated, di1p shar-
ply tewards the anride of the slope (Piteau, 190

_The _lypicnl ot ase - 0cCurETInT AT R UFONR Fock mase with atru-
tifacation parallelto~the s1opf ‘ahd an apparent favourg-
ble dip.

tn the Fip, 27 Goodman and broy {1%7G) show various types
of phenemena which fall under the heading of toppling.
As that figurc shows, toppling 18 usually tripgeres by
a failure in the strata at the fool of the slopc.(Fig.
22).

.The stability of a block leaning against an inclined pla-
ne was analysed by Ashby (1971). The stability conditions
found by him are correct but the boundary between the
different procesa of inestability are not well stated.
Bray and Goodmarn (19B1} correct partially the mistake.
Sagaseta (1982} stated definitively the boundaries bet-—
ween zones. Jiménez Salas (1980) studied the problem ta-
king into account the interaction of blocks and the geo-
metry of the slope (Fig. 24).

Goodman and Bray proposed a mathematical modél for the
analysis of toppling.

a) FLEXURAL
TOPPLING

b} BLOCK
TOPPLING

¢) BLOCK FLEXURE TOPPLING

F1G. 22.~- Common classes nf Topples.
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Vv

|

|

1
0 19@ 4199 1geor

G tga[1+ (b/n?] -3 (tge=5/h)
& {t+ (6/h )= 3 b/h (1ga-b/n}

19 @

FiG, 23.- Toppling.Sagaseta (1982)

They assume that the slope contains discontinuities with
uriiform dip and spacing enclosing a set of columnar
blscks. When toppling occurs a downwards sloping failure
surface develops. The total failure mechanism is shown
ir Fig. 25. The upper blocks are stable. In the middle
part of the slope the Plocks topple and in the bottom
ey slide. - . -

In the Fig. 26 we pregent in schematic form the methcd
of Goodman and Bray for the analysis of toppling.

The aralysis is made in a downward direction.Force P_l

is calculated for each successive case as a function of
tne previous one, Pn , assuming sliding and toppling
mechanisms, <though a prieri one does not know which is
the actual mechanism or whether it will occur.

The mechanism which gives the highest value of P,y wiil
te the actual failure mechanism to be to calculate the
zhrust FPpn_;. If both mechanisms give values of F,_) less
*han zero, Pn-1 will be taken as equal to zero,since that
block neither slides nor topples.

Thé method of Goodman and Bray only is valid for stepped
boundary surfaces. Whe the boundary surface is smooth or
the step is small the failure mechanism is very complica-
ted and it is very similar to the toppling of a book
shelf, Goodman and Bray {1976). The size of the step that
separates between the two failure mechanisms degends of
the angle of topple, w. The Fig, 27 ilustrates this cri-
terium,

-~ B
M
(8a}
e
e /3 Lol sen 8 cos({f-g) ctg 3
A T 6 7 sen{ 8 -3)

(JIMENEZ SaLAS-19HO)

907 - O>¢ + (gn)

(GOODMAN & BRAY - 1576)

-

P> {

(ASHBY -1371)

FIG. 24.- Toppling conditioqs.

R

F156. 25.- Model for limiting‘equilibrium analysis of top-
pling on a tepped base (Goodman & Bray, .1976)
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“\ BasaL FAalLURE
SURFACE :

an
SLIDING
W -
Proty *P- o0 (co.scnan'f sing) 1o )
t-tand @
TOPPLING
P ) Pn {(Mp =~ Ax 190 e»(wnIZ)(Yn_:inct-ﬂx cos )
n=ly - Ln
- (10 o)
Pa=] * Mox [ Pn-1g, Pn'a'r]
R ] »
it pn-! >Q : Pﬂ't‘ -1
. —
It Pp-t ZQ Pyt 30

F1G. 26.- Mathematical analysis of toppling. Goodman &
Bray (197¢)

il

-+ w< 2 £ the failure mechanism can be the Goodman and
Gray‘'s one. Whenever f» C, ithe boundarv surface is not
smooth) the toppling lixely begins with this mechanism.

is w > 2 £ the Goodman and dray mechanism cannot be pos-
sibie. The b:\ock’s must be slide busides topph

A particular case of-this mechanism hes been studied by
Jiménez Salas. 'The sliding of the block on the corner of
the step produces that the shear stress be fully mobili-
sed at the base of the block.

1f the three equations for the equllibrium of a bleock
(Fig. 2R) are set up in this way, the system ig m:ornpa-
tible for there are only two free unknowns.

M
from the analysis of the compatibility conditions (Ec.
13) he infers the following consequences:

No toppling

2'1 Sinple toppling

Py

w_ .
nc

LY A%

Accelerated toppling

b
sin AW * 2sin 2 sin - . 2
4 2 Y

W
t =-:—-sin-'£—sin (C—?)

F

1f W< 2 —— GOODMANS& BRAY MODE

It w326 —— B00K SHELF MCOODE
F1G. 27a.- Conditions for ileppling mechanism

.:%sin%lir\lc-%—)

H (<2 € — GOODMAN & SRAY MODEL
i ) >2c —= BOOK SHELF MODE

FIG. 27b.- Conditions for toppling mechanism
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!
\\ - GROUNOWATER, TaBLE

N3
\ SAS&L FAILURE  bw ,
SURFACE P

Ra
A=l FPaT a8, an
cos v
AP K. Wp | KT —m0 g -
n n oarir) S0 ($=a} (12)

2¥ly + Axcosa—Y, sink

2 = w, : : Wnhn (13)

2 (Ma— LA ig¥)

n < .
Wa = An (14)
] - .
N
. - -
SI%. 25.- Ma<thematical analysis of toppling. Jiménez Sa-
las {18807 - i

cod 4appling cannot occur spontanecusly as a pro-
wienomenon since the process would have to pass
zirict equilibrium position where P =hn. W

sions snow that thrus: F is absorbed downwards
:f there are enpugh strata there will eventually
w#nlch Ls incapable of toppling the next.

Tris mears that toppling will only be possible with very
unfavourable configurations: where the lower part of the
batch of strata remains partly or total‘¥ undermlned by
excavation, weathering, wedge slide, etc.

3.7: Falls

In most excavation projects the main concern of the en-
gineer is with the overall stability of the slope. Howe-
ver, while the slope as a whole may be stable, small lo-
cal instabilities, rock falls, etc., may develop which
affect safety. This phenomenon occurs especially:’

= when there are o Tot of diseontinaties on the mlope;

- when tland Ty operations have  seriousiy  derwgsed  the
ok

= when weatnerioe ang raveliing of loose or weak o oy
e plstee an Foanited nones or weak o disturtesd areas,
(AT

no hard rock with faveurable geclogical conditvions s

which-ateepr slopes may be used in excavations, poscible
rock rall=s and sinor faliure critically affect the stabi-
ity and operatiennl sptiety of the work.

In many cases all that can or should be done is to con-
trol rather than to prevent these phenomena (P:iteau,1982;
The geometry of the slope must therefore be carefully
studied as benches designed to adapt the excavation tc
the various type of failure.

Martin and Piteau {1977} made recommendaticns for benches
to be designed with berms to catch falling material fronm

small instabilities {(see Fig. 29), for which they set ug
a probabilistic model (Fig. 30).

BREAK BACK OF BENCH
’,/’CREST DUE TO FAILURE

\//BENCH FAaCE AMGLE
A BERM WIDTH SUGGSSTED F

CLONG TERM STABLE SLCPS

—a

CiP OR APPARENT
PLUGE QF FAILURE

BERM WIDTH REQUIRED TO/
CATCM FAILED MATIRIAL

FOR FAILURE WHICH
CONTROLS STABILITY

W LINTERMEDIAN
SLOPE ANGLE

F1G. 29.- Typical Bench geometry parameters.Piteau and
Martin {1981).

Fockfalls form a subject much studied in relation te rcad
cuttings I(Ritchie, 1963}). The design criteria proposed
by Kitchie follow ir use to day.

Piteau and Clayton (1977) studied a very complex model
of rockfalls based on numerical techniques (see Fig. 31}.

Ravelling of slopes in scoft areas, faulted areas, etc.,
is not susceptible of analysis and the problem 1Tt poses
must be sclved by preventive or control methods.
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2. FACTORES QUE INFLUYEN EN LA ESTABILIDAD DE TALUDES
Ing. David Yafiez Santillan

ITI.1 INTRODUCCION

’ Fara poder hacer un analisis de estabilidad confiable se
deben precisar los valores de los parametros geotécnicos vy
geaométricos involucrados con la masa de roca inestablé.

Fara lograr lo anterior se debe prdceder desde una visidn
global hasta el detalle particular.

Resulta de mucha importancia para tener un panorama general,
emplear la informacidn disponible respecto a geologia,.
fotogrametria, topografia, hidrologi{ia., etc., gue se encuentra en
los  archivos Ide instituciones como INEGI, Instituto de
Ingenieria, Instituto de Geofisica Y otra= dependencias
gubernamentales.

El siguiente paso es efectuar una exploracidén superficial de
la zona para identificar los principales problemas geotécnicos vy
con atencisen a éstos se puede establecer = un programa de

exploracion.

.'Se describen brevemente a continuacidén los .procedimientos
para la obtencisn de parametros geolégicos, geométricos vy
mecanicos involucrados con el analisis de estabilidad de un talud

en rqﬁa.:
I11.2 PARAMETROS GEOLOGICOS
1. Principales parametros pof identificar.
. Segun la ISRM (ref. 1) las discontinuidades geoldégicas como
fra:kuras, -fallas, estratificacioen, etc.., deben set

caracterizadas con rumbo y echado, espaciamiento, continuidad,

rugosidad, abertura, el relleno v la presencia de agua, de manera
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gque identificando el numnero de familias dominantes. se pue

estimar el volumen de blogues por analizar.

é} Rumba v echada

Es la orientacién e inclinacidn de uwun planc respecto al
sistema cardinal y a la horizontal respectivamente.

Be puede agbtensr con brdjula y clinsmetro,. midiendo con la
primera el azimut (o rumbo si se prefiere) del buzamiento del
plano (direccidén de maxima pendiente), dicho buzamiento se mide
con @1 clindmetro y s& registran esos datos en pareja con la
notacién asimutal con rumbo. por ejemplo 200°/4d° 0 S11Q°E/40°54W.
Este dato se presenka_comﬁnmente en esterangramas o en planos con
la simbologia tradicional empleada en geologia como se muestra an

la figura 2.1

B) Espaciamiento

Se define caomo la distancia perpendicular entre planos
contiguos, can el mismg runbo vy echado.

Este es desde luego un promedio y es wutil para estimar
valamenes potencialmente inestables.

S= puede medir con cinta métrica, pero si ne se lagra
accesar a un frente para hacer la lectura perpendicular a los
plangs, se debe proceder con métados trigoanétricns para gue el
gspaciamiento sea real.

Fara efectos de caractefizaciones la 1IS5RM propone el
criterio de la Tabla 2.1.

_ El espaciamiento estid asociado con la frecuencia, definida
como el nuamero de repeticiones de una continuidad por unidad de

1Dﬁgitud.

C) Cantinuidad
Es la extencien de una junta o fractura en alguna direccidn

dada. _
Fusde ser medida por la penetracién de una varilla delg~-a
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la discontinuidad, sin embargo esto es posible cuando la junta

en
no tiene relleno y su ondulacién o rugosidad lo permiten. Fara

L B
-

usar la terminologia propuesta por la ISRM ver la Tabla 2.2.

D) Rugosidad

Son los relieves de la superficie expuesta de roca en la-
discentinuidad.

Es de mucha importancia para aumentar o disminuir la
resistencia al esfuerzo cortante.

Fara obtenerla se debe hacer un perfil a lo largo de la
discontinuidad en la direccidn del posible deslizamiento.

El meétodo sugerido es 2mpleando una regla de 2m o cinta
métrica colocadas sobre los puntos que mas sobresalen v en farma
recta, para medir las distancias perpendiculares a la regla y se
obtiene un registro de pares coordenados.

Se grafica el perfil y se compara con los de la figura 2.2
para tenér una caracterizacién uniformizada, los maAximos angulos
de ruwgosidad deben ser identificados, vya que en ciertos modelos
matematicos se requiere de éstos para estimar ua aumento en el

Angulo de friccidén del material.

E) Abertura de la junta

Es la distancia media perpendicular entre paredes de roca de
la digcontinuidad donde puede haber material de relleno, agua o
airet"

'Es fimportante para el mejor conocimiento del entorno
geolégico conocer el origen de la junta para estimar posibles
variaciones -como por ejemple, cuando las rafces de un Arbol
praoducen la ratura de roca es muy probable gque dicha abertura
aumente con el transcursc del tiempo.

Se pueden medir con cinta métrica, una vez gque se ha
limpiadn la superficie expuesta de roca en el exterior de la
discontinuidad.

Dependiendo del resultado obtenido se puede clasificar la
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abertura segun el criterio de la ISRM (ver la tabla 2.3).

Cabe mencionar gue en la referencia 1 Cook apunta gue para
niveles de esfuerzos altos la abertura de la junta tiende a un
valor finito asintdético, por lo cual debe pensar el ingenieroc que
pasiblemente las aberturas observadas en superficie difieran de
las reales en 21 interior del ﬁacizq rocoso.

F) Rellena ‘

Es el material que separa las paredes adyacehtes de rocza.
Fuede estar compuesto por suelozs, material producto. de la
alteracidén de la roca y también en algungs casos hay presencia de
minerales.

La importancia de conocer el tipo de relleno es gue puede
ser éste el que rija el comportamiento en la estabilidad de un
Macizo rocoso.

Sé,deben identificar las caracteristicas del relleno toma sSu
espesor, mineralogia, grado de consolidacisan en el caso de suelns
finos, contenido de agua, etc. |

El egquipo requerido para esta caracterizacisn es el propio
patra la medicidn de longitudes y el de recoleccidén de muestras
as{ como el correspondiente a las pruebas de laboratorio de
Mecanica de Suelos.

La utilidad de estos datos es para inferir el comportamiento
mecanﬁcu de las rocas adyacentes, por lo que'deben ser estudiados

con especial atencidén.

"Fara el modelo en estudio de este escrito, el relleno se

considera de menor calidad y resistencia mecanica respecto a la

roca del macizo.

G) Presencia de agua en las discontinuidades

El agua influye notoriamente en la estabilidad de ta;udes al
dishinuir el esfuerzo naormal entre las superficies de una
discontinuidad y es en muchos - caéos el factor de mayar

importancia para generar la falla de un talud. Ademas prov- —a
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alteracisén y reblandecimiento del relleno o de la superficie de
roca en la junta.

Se debe conocer si el agua fluye o si se acumula en el
contacto entre oﬁras rocas a efecto de estimar el empuie que sa
genara en la roca. ‘

Se puedea hacer una euplcfacién superficiail para wuna
interpretacidén geohidrolégica preliminar y para las puntos donde
se considere necesario se debe insfalar una red piezométrica a
efecto de corroborar o corregir las cargas hidraulicas estimadas.

El tipo de piezdmetro que se recomienda es del tipo abierfo
cuando la recuperacisén del nivel en el barreno sea rapida
respecto a las variaciones en el macizo. En el caso contrario un
piezémetro neumndtico puede ser mas apropiado.

Desde luego wna tarea ingenieril es identificar el
compcrtamiehto hidraulicao en ei macizo para evaluar lag
afectaciones gque la obra ocasicnafé geohidrolégicamente a efecto
de incluir en su proyecto las obras de captacién de agua
requeridas asi como drenaje.

H) Familias de discontinuidades dominantes |

El volumen critico por analizar en el analisis de
estabilidad de taludes estd relacionado con el ndamero de familias
de discontinuidades ya que del arreglo geamétrico entre éstas vy
el corte del talud se'puede conocer el tamafio y forma del volumen
potepéia}mente inestable. _

‘Se identifican las familias a partir de un levantamiento
genldégico como se describid para el rumbo vy el echado,
posteriormente se hace un conteo de densidad de polos como el que
se ejemplifica en la figura 2.7 y donde haya las densidades
maxXimas se considera como lcs polos de las familias de

discontinuidades.
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2. Métodos de exploracién de apoyo geolégico

A) Métodas geoarfisicas
Exstos metodos debsn considerarse como una herramienta

ad L

icional para correobdrar la exploracieén geoldégica y no para

sustituirla. Las ventajas de =stos métodos =5 gue pueden abarcar

1un§itudes 0 aAreas dgrandes en un tiempo relativamente corto vy
costo bajo respecton a otros.

Existen diversos métopdos vy la amplitud de su descripcién

sale del alcance deal presente 2sCcrito, se maEncionan a

continuacidn los mas camunes en Mecanica de Rocas.

al Metodos Sismicos

Sirven para ubicar contactos geolégicos.

8¢ realiza un tendido de gedfonos, los cuales registran el
tiempo de arribo de las ondas producidas por la detonacién de un
explosivo. al conocer el artreglo geométrico de loé gedfonos c—-
el puntb de tiro, asi como el tiempo de desfasamiento register.
entre los gedfonos, se puede cobtener la velocidad de propagacidén

de onda del! medio.

‘b) Metodos Eléchricos

Fueden ser de uwtilidad para encontrar discontinuidades de
gran phagnitud. ‘ |

\Se ;Dlocan'electrodos gue inducen una corriente eléctrica vy
otros eléctrodos conectadas & un voltimetro registran 'la caida de

potencial, la cual sirve como indicativo en la interpretacidén de

resul tados.
B} Métodos directos

Fara wna caracterizacién a detalle se pueden hacer

exploraciones directas como las que se describen a continuacidn.
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a) Sandeos . S

Para efectos de identificar la presencia de intercalaciones
de suelo o roca blanda en un macizo se recaomienda hacer sondeos
con recuperacidn por medio de barril muestreador.

La orientacidén y el numerg de los barrenos debe obedecer a
las expectativas de la exploracién geoldgica.

En el tomo B.l1.4 del Manual de Disefio de Dbras Civiles de
CFE (ref. 2Z) se presenta con detalle el equipo y la técnica para
este tipo de trabajos. '

Se debe tener especial cuidado en la recuperacién del
material de relleno de las juntas, ya-que del conocimiento de las
caracteristicas del mismo dependera la .determinacison de los
parametros de resistencia mecanica por emplear en el modelo de
anilisis de estavilidad, es decir, se debe realizar un muestreo

integrado.

b) Excavaciones

El método  de observacidén directa es sin duda alguna de un
valor singular 'y debe ejecutarse siempre que las condiciones lo.
permitan.

Fara esto se pueden realizar trincheras, pozos o bien

inclusive socavones.

}1.3 PARAMETROS MECANICOS

“En {cuanto 'a los parametros geomecanicos del modelo,
baAsicamente la caracterizacién se debe enfocar a las propiedades
ern el contacto v no es de utilidad hacer pruebas en roca intacta
como las tradicionales ndcleos sujetos a compresion simple ya que
las mismas discontinuidades conducen & una anisotropia, por lo
cual es necesario obtener parametros a partir de ensayes de
escala acorde con el problema en estudios como lo menciona Arnold

(ref. 2).
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A} Resistencis &l esfuerro cortante

El parametro de maxima importancia es la resistencia al
esfuerzo cortante, el cual puede determinarse con pruebas en
campa ©O bien en laboratorion. De éstas se pueden Dbfener los
esfuerios cortantes maximos y los residuales, para diferentes
esfugrzos noarmales.

Fara la ejeqgucidn de estas pruebas se reguiere esguipo de
corte de roca, dos gatos bhidraulicos con lsus aditamentos
incliuyendo mandmatros vy un conjunto de micrémetros gpara reglistrar
los desplazamiientos. El procedimiento s muy similar tamto para
campo como para  laboratorio. Se describe a continuwacidn el
sagundo.

En el sitio se obtienen muestras cubicas de Zdcm, excavando
en @l 2ntorna de la misma para recuperarla practicamente intacta
vy se protege con manta y parafirna para conservar su  humedad
natural. |

En el laboratorio se procede a colar con concreto dos
placas, una sirve de base y la otra de tapa, que permiten manel
vy someter a prueba a la muestra en forma segura y confiable.
Entre las dos piezas de concreto se deja un espacico libre para
gue =1 cnﬁrimientm durante la prueba sea franco en =21 material de
la probeta, ademas se satura la superficie de corte por el mismo

egpacio entre placas.

[
|

.La prueba se efectua en un marco de carga (figura 2.4},
apliéandb las fuerzas con gatos hidrauvilicos calibrados.

Frimero se confina a la muestra con carga narmal a la
superficie de corte, desde «erao hasta unaltarga establecida, de
manéra que el esfuerzo normal seri constante durante la prueba.

Durante la prueba se miden los desplarzamientos vertical vy
horizontal en la parte sup=srior del espécimen respecto a la
inferior fija, para cuantificar =] corrimiento.

Fosteriormente gse aplica fuer:za tangencial desde cerc hasta

que se registra un desplacamiento de lcm. Esta fuetrza es parale’a
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a la superficie de deslizamiento identificada en campo. Fuede ser
inclinada respecto a la horizontal para lo cual se hace una suma
de fuerzas normales a efecto de que el esfuerzo en esta direccidn
sea caonstante.

Mediante la graficacién de los esfuerzos gbtenidos en las
pruebas en el Flano de Mohr, se puede determinar la ley de
resistencia del material en la superficie de corte.

Al alcanzar el maximo .esfuerzo cortante se obtiene la
resistencia al corte, mientras gue cuandao la deformacidn
horizontal aumenta sin variar el esfuerzo cortante se obtiene el
valor del esfuerzo cortante'residual.

El angulo de friccidén del material se determina como

¢ = angtan v/¢ 2.1

con varios ensayes se grafican en el plang de Mohr loas
valores de (o, T) para obtener_ un valor del Angulo @

representativo del material.

B) Fesg valumétlrica
El peso volumeétrico &s requerido para precisar el analisis
numérico del madela. Se obtiene del cociente del peso de la

muastra entre el volumen de la misma.

C) Otras propiedades mecanicas

ia resistencia a la compresién simple no juega un papel
importante en la esfabilidad de taludes y en particular para el
tipo'de problemas aqul tratados no se requiere.

Las pruebas -de permeabilidad no se consideran necesarias
para este tipo de anAlisis ya que importa mas la presencia del
agua que la cantidad gque fluye de ésta. El efecto que provoca el
agua en las Jjuntas es la disminucion del esfuerzo normal entre

las paredes de la roca.
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II.4 PARAMETROS GEOMETRICOS

For lo que se refiere a las caracteristicas Jgeométricas,
éstas debsn definirse a partir del modelo geoldégico obtenido, ya
que al identificar vy anali:ar-ras superficies de falla se puede
conocer la geometrta del volumen inestable, la longitud y el
Angulo QE' la superficie de falla vy la altura de la carga
hidraulica del agua actuando 2n los planos gue limitan la cufia.

Entonces se pusde decir que 2stos paramstros resultan de la
interpretacidon de los datos recopilados en la caractefizécién

geoldégica asi como de la geomnetria propia del proyecto.
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ESFACIAMIENTO

~y

L Cm
2 a ébé& cm
& a 20 cm

20 a &0 cm

&0 a 200 cm

2 aém

CONTINUIDAD
(m)

" ABERTURA

€ 0.1 mm
0.1-0.25 mm
0.25-0.5 mm
Q.5-2.3 mm
2.5 =10 mm
> 1 em

1 a 13 cm
10 a 100 cm

> 1l m

TARLA 2.1

DESCRIFCION _
Extremadamente cerrado
muy cerrado

cerrado |

moderado

amplio

muy amplio

ertremadamente amplio
TARELA 2'.2
DESCRIFCION

muy baja
baja
media
alta

muy alta

TAEBLA 2 .3

'DESCRIFCION

muy fina

fina

parcialmente abierta
abierta

moderadamente ‘amplia
amplia »

muy amplia
extremadamente amplia

caverna
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3. MECANISMOS DE FALLA EN TALULES .
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OVIMIENTOS
OMPLEIOS
. : ') ]
. Figura 1.2.6.: Cusdro general de corrimientos (ATALA er s}, 1987) _ ‘.}
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Suggested Methods for the Quantitative Description of Discontinuities 1:

a.Circvlar fallure In
heavily jointed rock
with no [dentifiable
structural pattern

as slate,

jolnts.

-

b. Plane faliure In highly
orderad structure such

c. Wedgs follure on fwo @
latersecting smts of

d.Toppling fallure covsed
by stesply dipping jeints .

" slope face

poles of
N
Individual
' " Jeint planes
LI ¥

Great circle
relevant to
pole
concoantro-
tion

pole

coOncan-
tration

N

®

Fig. 6. Representation of struciural data concerning four pussible stope [ailere modes plul(u:d on equalonal egquul-area
nels as poles and geeat circles. [3]. '
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NWEL MAS COWMPETINTE . i

ROCA METEDRITADA
O 3SUELD

NIVEL ARCILLOSO

SUSTRATD ROTOSD

a) _ \er | b)

MACITO ROCOSD

Figura 1.3.6.: Deslizamientos traslacionales planos.
Mecanismos mas- frecuentes (FERRER, 1988)
a) en suelos b) por la superficie de meteorizacidn .
c) por una discontinuidad rocesa d) por un estrato blando

Ejemplos de deslizamientos traslacionales planos (ANDREU et al, 1988)
e) en roca f) en suelo @) en contacto roca suelo :
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a) | ] b)

Figura 1.3.7.: Deslizamiento rotacional diédrico (AYALA et al, 1988)
a) Cufia directa con grieta de traccién
b) Cufia inversa

Rellene

Figura 1.3.8.: Ejemplos de deslizamientos complejos (AYALA et al, 1988)
; a) Deslizamiento rotacional de directriz compleja y partes
traslacionales. :
.b) Deslizamiento traslacional en la base con roturas rota-
’ cionales miltiples en cabeza y colada de barro en el
pie. :

RYs MO
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o
. g‘{‘i’r/'lf/-f,'l

d)

Figura 1.3.9 Vuelcos en macizos rocosos.

a) con bloques grandes (HOEK, BRAY, 1977)

b) con bloques esbeltos (HOEK, BRAY, 1977)

c) deslizamiento rotacional producido en una zo
volcados meteorizados(FERRER, -1988)

d) desprendimientos de bloques rocosos originados por vuelco

de estratos (AYALA et al, 1988)

na de estratos
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4. ANALISIS DE ESTABILIDAD PARA FALLA PLANA

Cusnce la resisftencia a3l corte do lz dicscontinuidad esta dada por
21 angule de friccien & v 2] blogue esti fujeto z s2u peso propin
unicamsnt=s. 21 factor de seguridad es3ta definido por la retacian:

tang

T

iy
il
I8
.

tana

G

1

won un diagrama de cuerpo libre se pueds obtener la ecuacicn 4.1

! W : Pe.ro Ja( b}o
:N . Normql. . ?'Ve
Fr : Fuerta de Friccrtn

’ N = Wcosa ) a,
Fr = Ntang 4.3

F3 = Fuerzas resistentes / Fuesrzas actuantes
FS = Fr/Wsenmx 4.4

desarrollando 4.4, con 4.3 y 4.2

Ntang Wcosatang tang

T
1))
"
1]

n

Wseng Wsenax tana

Corr I cual se demuestra gque no infiuven en la estabilidad de
cuiia ni el peso ni la forma. solo la inclinacion del planoc vy
angulz de friccién para este caso. el cual es 2l mas simple de
btz analisis de estabilidad de taludes.

.
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MODELD CON DIVERSAS SOLICITACIONES

W: Peso pyepio . -

K: Coefrcigate 'sismiCo _

A: Fuerza de anclaje

Ut Subpresién  en el.plane de falla
L 9U¥pfe:;6n en 9net-u, verHal
d: tin_yvvl-o entre a.nohue E badod.
c: Cohe 5sién T

L: LOTI)!E\)J d&{ plnno de Fu“lL
oL imclinacién 7 d 7
Fr:

. ﬁ’e'”’&. d‘ﬁ F\fl'cr..!d"\

Ana’.}-i:ij por me!rro Je ancho

Y proaec‘bun E-ochu - MAars
Fve ruu en . J.DS eJarl . X.u Y’
resulta Ao s,)ulente:

(Uz i-Kw)Seno.;_

N Fuefm “ma ",f(fF:Y’.:'o) oL B

NS Wcoso{}_AsenJ 0, = CUL FKWY semec s
qun¢ cho:o(fA:enE U, —CUz"'KW)Seno(] E‘Dnﬁ 1.6
Flsz cL+EWCo:o<+Ascn§ - U, =C U-H-K'w) renac] Lan @ N.7

Wreno( +CU1.+-KW)OOJO<- "‘A-co:é- R

En la ec¢. 4.7 el anclaje no se considera directaments una fuerza
resistente sino una disminucieon de fuerzas actuantes.

Para cada «aso se debe hacer =] wpropio analisi=s a partir de un
diagrama de cuerpo libre incluvendo cuaiquier fuerza gque afecte a
ia maca de roca en estudio. En particular se debe definir !a
geometria del prisma de esrfuerzos que g¢genera la subpresian,
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— s -
EJEMPLO

Zn =i FPLH.  Aguamilps. MNay. wuna desszozrga del wvertedor pusds
srozisner significativaments el =sitic donds impactaria =] echorran
d2 agusn. fo cual conduce a n 1 'axlla del tzalud en 1z
margen izquiserds por pardids ie.
En la figura deg la siguien tra un croawis de|
made s estudiado.
A continuacion se pressntan obtenidos, para Iz
resiztancia deftesrminada con prusbasz £o laborztoric:
== (y tymé o= 202
¢ Top peso. opropio de la ec. all
Lan3ans
= = 1,549
tanl7v?®
* Por peso propio. subpresion v sismo. e=c. 4.7
(2.000cos17% - LT - (980 ¢+ L,a40)eenl732tan30°
D= : =.0.61
9,000senl17 " ¢ (380 + 1,240)cosl7T®
Zzts =zondicidn impiicacria falla, ademas no =25 factible incluair
anclais =n =! calculo del facter de seguridad debido a gques =]
biwgue tiene una jonzitud mayvor @ 100m @n su base.
Lo zntsciar implica gue se deb2 realizar un ftratamientc con =1
ghi=zto o=z evitar el efecto de la zuberesion, de modo gque 21 casge
wmas destfavorable fuera pecso propioc v sismo.
¥ For.pe?o prapio y siswmo, ec. 4.7
(9,000c0s17% - L,440s5eni7=)tan30=
RS = : = 18
9,000senl17> + L,440c0o0sl7™
. , .
Lo zual implica ague &1 talud seri1a mstable syﬁJe logra evitar la

1
acunylacieon de agua en los limites de la cufa.

oYs 44



-, Fractura vertical’

I !
— o — oy amy

uperficie libre

T roca= 206 B/
Ww=\tﬁﬁ

@ = 30°
c=0 E/mt

W =U-=1/2 B/uhL Subpresidn
Uy v = 1/2 a; K . Empuje en fractura vertical
o =179 .
h=42m
L=132m
U= 2,770 ton
V = 880 ton
W= 9,000 ton

KW = 1,440 ton K= O.ég

" FUERZAS INVOLUCRADAS EN EL ANALISIS DE ESTABILIDAD -

FIGURA 8

’ ‘ GIEyC
DYS M5 Oficina Mecdnica de Rocas
P.H. Aguamilpa, Nay.



5. ANALISIS DE ESTABILIDAD DE FALLA EN CURA | T

Geome 'l:rtck e
.ﬁ] = E- Se"\ﬁ] 5'0?\ . g- . . Sén. \6‘ COJﬁ; g--2Co3 7 ]_.-_:.__._._.__:,,_'_“ e e e

ﬁz_, E“, Sen -ﬁ?, Senwz J-i- en T c:o.rﬁz 9 —Co;rflj*, e e e e e

.. 211 -,,_T‘lzl(m = EXJZX Xny _J’_(HEJ S b._.‘_X,-,_ X_D, Ja E_X|1_Z(..ﬁz_

c;l

= [’ hl — e }”— - h‘ - . j v e e *__.F R
ST th“hqﬂa . Eﬂh Tlfﬂﬂ] J. tan O{‘ 4 }‘ : e e ,_“._-',__....... —

[tmmﬁ, m,_ o b o e

AB .5& h '}-)1?, N _ tan Ex \ hkand§ . Eonéx- .Xllz'!
e Lo C ’ ) ’ Cl_j kan £ J/ tun€ x-L-QnS xlzj

V= 'gL 1 DB' xdc. ICM 1'))7,) VoJurnen c[e _,o-q._.‘,._cun e o e
. . -_.. ‘ ____ _ — . ) ___,._ Zia Lt e e
J DB ABT -AD . .AB--(——-xuz e - -

d
z\,
U
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Area. Plano O A
A‘req; ‘P]G.l'\o @ A - A-)_ =

I}
T L
»

ol

&

Areas cuia expvesta en el talud Aas= 2 1AD x AC)

_ Paro cada compunte - de solicitu ciones se  determina to

. resvd bunte de frerzas a  parby de €&stn Se puede
ConoCcer lc\. ben dencia q,( movimiento j el cﬁchnr- de
SQ}UY‘JC{-CML CDT'(EJPO?\J"QﬂbeJ comn bcue. en ore@mw * Vee b riales
cen ciertos indicadores. : ' s :

; :OPGY‘Q Cl‘dh_; Resw{t'ac]os PPJP\:C‘L'D o cero . Temfenc.‘a.- Q,L.
. _ S . o — Ovimiento en-
Remy,  Renp Rk Reby - ReXip '
< > A ' _ La coia se Jevanto
> < : Plane |
- \< - < . P‘Q'ﬂo 2
) > > > Linea de interseccidn
ﬁ resulbunte N Se Pve'Jem obtener muchag @mbfnaacv\aJ . a
: Combinyacdh  se Rresent ai/cunn: :
Condicién " Resvlbunte ‘
‘.PeJ.D pPrepid U 1 ﬁ-': C o, O,- W) - g -W-‘- VTr‘o co.
PE'JO Yy sismo ,* f{- = CO_, "'KWJ —W) - K: coeficiente  siImico

Peso y subpresién R=E,+E, +C0 0O, -W)

E, ='3L A, Ch ‘I'}‘)DF, n, Fo,f: _’(‘:oe'-ch.ien.Ee';” de q..Cumu—
- |‘ J.u,cr'dh de - Qgva. ‘
3AL(hth)Fan, COsF 1) -

€2

Furerta de andcygi \ Obtener uy wvector vnitare %

i om Mo diveccign ded

\ anclqre y . asignar Le el !
mddvlo T correspondiente |
al ndmen de ancler
g€ Se colocarran en
?/‘- area AA per .;zd-
'q/?/f;an. J-e c_a_cln. ﬂmLLCL,
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. .. ALGEBRA = VECTOR|AL . . S
Cen. E—Ci—;'__f S=Cu, v, 0y T
S-u,” mc{c!u.lo ___- .e, oo \.U\ = JUI ‘TU +U3 o : ﬁ_

" Un vechr
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‘_, U-!' ~_3_-)
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CVV-\'O. f:o-rmo.clg, Po-f' clo: P[ar\.os de &S(mt‘inuidfqd.
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CASO | . La cvia Se derpesa FS <

R'h|<0 ;ﬁ'.ﬁl)O
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_ __lHeja #F_!

_ de _gﬂ:q})i,ﬂio(acl de Cura . Liwmilada . por

: Anaf,Ll'SiS
corte de lLalud.

do: Q.Qanoj i. Un

X P‘roveci‘o TOPOLOBMPO I, SIN.
Cuma  Tipo * __ } Zona: _JALYD 7
- Datos - ' .
Corte .de Tadvd :  Rumbo E-W Fhado . o= 7394 (03:1)
Plawe | __NSS°E /SONW 50/3%_ g,= _35° 7%= So0° z=410 °
Plame 2 _N0°W/J0ME _ 700070 F,= _)0° %: y0° @2,=M0"

by
by

Peso VO.;LU"\C/E';(O 7:— 2.5 t/m?

: w VA Y

nOY o . S’I / D\\/& R0 quis

‘( ~0.439, 0.621 -0.6Y43 ) AD =(‘9,'2) , 2495, 8.00) gfomekn’m

H

n,
Ry (‘0883 ~0.321 | 0.342 ) A_E:(z.'zé , 2.‘1'1,8.00)
%, = (-0.008, ~0.718 ,-0.625 ) AB=(0.09, 826 ,q.25)
= 3, = (0.898, 0,300 , ~0,320 ) B=(831 , 711, L2S )

- 25, =(~0.469 , 0.617 , =063 pc=( 102, 0.00, 0.00
V= 6w . W= 290  Eon

PEL  FACTOR %€ SE€GQ URIDAD,

CALCULD
CoNDICION: PESO  PROPIO,

R= (0 , O ,-290) =w ,
Tndicadoyes  R-R, O .RA; O : R3,>0 83 >0, RIDO
Tipu QJ-e" "'WV"V“\{M‘L'D : _ ' _
' Tendencia en ihter.rcc:ca‘tfh‘ de Pfano.r /y?-

K= O]G

CONDICION. PeEfc PROPIO Y SiSMo: Coerreiente STSmico

R=w4s=( O  -%6 -290 |
3 ﬁ'z - O, E'.S—,z > O/ E';-Sqlz> O/ Q'X|2>o

Tadicadoves E.-ﬁ’ o; R-
T-'.Pb de h“‘”mn’(’n*b :
Tendencia CJ. Ynowmieato  ©€n inke vseceidh

d‘e fidnoJ‘ “J 2 S - 0.834
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ﬂ’: Avrea F,_taﬁg 1= %IA—DX/E-B}" 122' 'Mt : El’%(yuaAl

i

Lt7-,’2 t;E=(20.7, 206 70.3)

Ei=-6A, ; Ez= B3y Ar=3\ ABade)= 6 rat; £2: 3794, - W7 ¢ E;:(-lo.‘s,-l.??, 70)
gz E.v€p ; R=w+0= (104 , By 2559
Toiicadoress R 0 Ry 0, R8> 05 B8 20 Rdud O

TIPD Je Movihnenh )
Tendencru al movimients en  la rn*:crrer_c.o’h de  Aos planss 172

= 0,90
CONDICLON :© PEro PRopio | SISM'-". Y EmpPeIE b RrOS TATICO
R=w+T+G = ( 10y /-_79,3/-235.5)
Tadicadores : RA, O R-fA, O- R-511 > 0 R-2522>0; R.Xp >O
Tipo &2 Movimiento: '
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' Fe= 0.65
CONDICION © PESo  PROPIO, SISMo LEMPLE HID. Y ANCLAUE. D= 4
Areq de Ahcﬁa)e Ag= z]A—EXA_CI = 43,6 m° s Pabkn : 35 X 35 parilizg
o de n N ZEISO g, v T ben s Mgz Node anddy® GETRS
A=Fafq . Pg: Unitario  en La direccitn | ded ancdae; A= C 0 73 ,"2,)
R= WS+ 0+a=L104  -68 -276) fa= (0, cos 17%-5en17°)
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TI:PO de Moviri\ienh:'- .
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les= 111
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_ | R=Co 73, —31)
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TALROCY93 IDENTIFICACION DE LA CURA
PROYECTU .2 P T. TOPOLOBAMPO 11 (SIN) '
CufMa tipo: 7 1
-Cna © ubicacién. ? TALUD 7 .
INTRODUCCIOM DE DATOS GEOMETRICOS ¥ MECAMICOS

Azimut del echado Echaao ANigulo ge friccion
TALUD ? 0O 2 73
PLAND : v 223 ' =Y 2 49
PLAND 2 ? 70 ' 270 . 2 40

Altura del talud en cara 1n

fericr? B m

Echado del talud en cara superi1or? 102

Fesc volumtrico de la roca
Coeficiente Sismico
Altura de columna de agua

Gm 2 2.5 t/m3
k 2 .16
hw 7?7 .23

Datcocs. del anclaje preliminar
Diametrao de las anclas (cm)? 2:54

Separacion.
Angulo de orientaci1dn.
Esfuerzto de Fluencia del ac

TALROCY93
PROGYECTO. P.T. TOPOLOBAMPO
cuna. 1
EM LA ZONA. TALUD 7

FECHA Y HORA DE PROCESO 035-22-1993

CONDICION

FACTOR DE SEGURIDAD TENDENCIA AL MOVIMIENTO
FESQ . 1.15 INTERSECCION DE PLANDS
PESO Y SISMO ©.83 INTERSECCION DOE PLANOGS 1
PESO Y SUBPRESION Q.90 INTERSECCION DE PLANDS 1
PESO Y ANCLAJE 1.86 INTERSECCION DE PRLANGOS 1
PESO, S5ISMO Y SUBPRESION 0.63 INTERSECCION DE PLANDS 1
PESO, SIsmO ? ANCLAJE 1.36 INTERSECCION DE PLANGS 1
PESO, SUBPRESION Y ANCLAJE 1.35 INTERSECCION DE PLANDS 1
PESO, SISMO, SUBP.Y ANCLAJE 1.11 INTERSECCION DE PLANUS 1

ero Fy

horizontal? 3.5 m
Borizontal? 02

IT (SIN)

13:38.00

DATOS PA&RA FUERZIA RESULTAMNTE

vertigal? 3.3 m
-172

vertigal?

(lkg/cm2)? 420¢ kg/cmcly

PARA CONTINUAR TECLEAR RETORNQO? E

DYs 5i

o My

n

Fiv Ty

ny ny
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- DBy

TALROCY3
abx = -B.Z21

aby = 2.45
ACx = 2.21

=  7.11
Htot = 9.25
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PROYECTO :P.T. TOPOLOBAMPO II (SIN)

Cufia tipo: 1

Zona o ubicacion: TALUD 7
i

¥

14
122

61
116
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P.T. TOPOLOBAMPO 11,
ESTEREOGRAMA TALUD 7

FRACTURA 1
......... N 55° E/50° NW
...................... [0

TALUD
o E-W/73° N
~ 73/000

FRACTURA 2
N 20° W/70° NE
70/070

SIN.



Yolteo de blogues
superficiales

Carretera

Primera familia de
discontinuidades _

Criterio de estabilidad contra a “ — Voiteo sin clrculacidn de ague
‘Voltco de bloques. de roca of — —=Volteo con circulacidn de agua
‘ >0 {Yroen = 2.5 ton/m?} § = 80°
1
 Estable
§ = 50°

40°r

ke o

20°F

10°h

00

c

6. ANALISIS DE FALLA POR VOLTEO A
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7. FALLA CIRCULAR O COMBINADA

La falla circular en taludes en roca se presenta cuando e
fracturamiento y la alteracion de la roca son muy intensos.

Fara ©] analisis de estabitidad se pusden emplear los metodos
tradicionales de taludes en suelos pero con cierta reserva,
ecpecialmente en la continuidad del circulo de falla.

Con los graricos gue se incluyen en estas notas se puede estimar
un factor de seguridad aproximado., en forma sencilla y rapida.

EJEMPLO

En el P.H. Aguamilpa, Nay. s& encontro un depdsito de talud en la
margen izquierda, el cual incide directamente en la zona de la
obra de excedencias. Se hizo wun analisis de estabilidad para
conocer los efectos que provocarian los cortes en el pie del
deposito.

Se empled un modeln de dovela con superficie de falla plana,
aungue en conjunto no se pueda modeiar como una falla plana.

El mndelo matematico se presenta en la siguiente hoja.

Los datos son los siguientes

i

&

3Q¢ para el material del depdsito =
$ = 35° "&#n el contacto roca-deposito *

* Obtenideocs mediante pruebas de corte directo en laboratorio.

A

h = 0.25H ° el nivel freatico a un cuartno del espesor del
depdsito de talud. '

Pendiente. del terreno natural 33%

y = 2 t/m3

Altura del deposito (no confundir con espesor) H, = 60m

c = 3 t/m2 Esta cohesion se obtuvo para obligar al resultado del
modelo matematico de modo gque FS = 1, con e} propdsito de
comparar este resultado con el obtenido mediante el wuso de
cartas.

Con =1 uso de cartas, se empleo la # 3 por ser h, = 0.25H

Los valores requeridos para obtener el factor de seguridad son:

Pendiente del terreno natursl 33,
Altura del depasito (no confundir con espesor) H, = 60m
¢ = 30° para el materiat del deposito *
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CROQUIS DE LA ZONA
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c

—_—— = 0.043

yH, tang

Resulta de ia carta gue tang = O.81FS
Faor lo tanto, FS = 0.95

El resultado es muy proximo al obtenido con el modelo de dovelas.
Este ejemplo muestra la ventaja de wuseo .de cartas pero se debe
recordar que estan muy limitadas ya gque no se puede tomar en
cuenta 2l efecto debide a sismoc por =2jemplo.:
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CIRCULAR FAILURE CHART NUMBER 1
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CIRCULAR FAILURE CHART NUMBER 2
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CIRCULAR FAILURE CHART NUMBER 3
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CIRCULAR FAILURE CHART NUMBER 4
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Taludes y Laderas lnestables
La Coruna, 20-23 de Oclubre, 1992
METQDOS DE CORRECCION DE TALUDES SEGUN LA
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1l Simposio Nacional sobre
Taiudes y Laderas Inestables
La Coruria, 20-23 de Octubre, 1992

METODOS DE CORRECCION DE TALUDES SEGUN LA '
CLASIFICACICN GEOMECANICA SMR

ROMANA RUIZ, Manuel
Universidad Pe¢litécnica de Vaiencia
INGEQTEC

BESUMEN

La ctasificacion SMR es un método de determinacién de las facturas de ajuste adecuadas para aplicar la
clasiticacion RMR de BIENIAWSK] a los taludes (ROMANA 1985 a, 1986).

Tras su publicacion en ingles (ROMANA 1985b, 1988, 1991) 1a clasificacidn RMR ha despertado cierto interés
y el propio BIENIAWSKI (1989) la recomienda en su Gitimo tibro para su aplicacion en taludes.

Esta comunicacion resume la clasificacidn, incluye algunas recomendaciones practicas para el trabajo de
campo y, finalmente, ofrece una serie de criterios para la estimacidn previa de los métodos de sostenimiento
y correccion del talud en funcidn del indice SMR, lo que puede ser Utii para anteproyectos y como una
primera aproximacidn al problema de un talud inestable.

1. LA CLASIFICACION DE BIENJAWSK]

BIENIAWSHKI (1973) presentd un nuevo sistema de clasiticacion de macizos rocosos mediante un indice RMR
{en ingles "rock mass rating").

Algunos autores llaman a la clasificacién de BIENIAWSKI clasificacion CSIR, nombre abreviado del organismo
sudatricano en el que BIENIAWSK] la desarrolld.

En una segunda version BIENIAWSK] (1876, 1979) establecié la forma actual. €l indice numédco del macizo
rocoso RMRA es independientemente de la estructura a construir y se obtiene sumando cinco parametros:

- resisténcia de la matriz rocosa a compreasion simple {Co)
- RQD . C

- frecuenciatde las juntas (S) -

- estado de las juntas .

- agua dentro del macizo rocoso

De este valor hay que restar un factor de ajuste, que es funcion de la orientacién de las discontinuidades,
detinido cualitativamente. Ademas se anadieron ala clasificacién unas recomendaciones para el sostenimiento
de tuneles, cualitativas y segun cinco posibles categorias.

Esta clasificacién es muy conocida y se aplica sisteméticamente para muchos estudios de tuneles,
conjuntamente con la clasificacion de BARTON (1974).

En el estudio de la cimentacion de presas se aplica la clasificacion de BIENIAWSKI para cuant.mcar las
propiedades de las diferentes zonas del macizo. BIENIAWSKly ORR (1976) postularon una correlacién entre
el indice AMR y el mddulo de deformacion *in sita® de 1a masa rocosa que SERAFIM y PEREIRA (1983)
cocmpletaron para valores bajos del RMR.

2 APLICACIONES DE LA CLASIFICACION DE BIENIAWSKI A LOS TALUDES

En la versidén de 1976/1979 el factor de ajuste segun la orientacion de las discontinuidades vale, en el caso
de los taludes:
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- Muy favorable - 0.

- Favorable - -5
- Normal . . ) .25
- Desfavorable ‘ -50
- Muy desfavorable - 60

No hay ninguna orientacidn sobre la definicién de cada clase.

Ademas se indican unos valores medios de la cohesién y el angulo de rozamiento para cada categoria de
masa rocesa segun cinco intervalos del indice RMR. .

En el mismo simposic en el que BIENIAWSK] presenté fa versidn de 1876, STEFFEN (1876) en una
comunicacién sobre su aplicacién escribia que "han sido ¢lasificados 35 taludes, 20 de los cuales caidas, y

. 8@ han usado los valores medios (propuestos por BIENIAWSK]) de fa cohesion y el angulo de rozamiento,
para calcular el coeficiente de seguridad, frente a rotura circular. -

Se concluia gue el dmbito de utilizacién de la clasificacién de BIENIAWSKI para taludes es aun muy limitado®,

AYALA et al (1988) presentaron un estudio sobre la “Estabilidad de los taludes en la mineria de lignito a cielo
abierto de Espana” donde comprabaron ia vaiidez de los valores propuestos por BIENIAWSKI (1979) para
la cohesién y rozamiento de la masa rocosa mediante el calculo del coeficiente de seguridad de taludes
estables. Se trataba de rocas blandas (lignitos, arcillas areniscas) pertenec:entes a la clase lil, que se
resumen en la tabla 1.

i

COMPROBACION DE LOS VALORES PROPUESTOS POR BIENIAWSKI EN TALUDES

TABLA 1.
ESTABLES EN LA MINERIA DE LIGNITO EN ESPANA (AYALA et al, 1988)
Talud Clasificacién de Bieniawski Coeficiente de
‘ Seguridad
RMR c(kg/em?) £i() Circulos de Circulos
pie -protundos
Corta Alloza 40 1.5 : 35 1,24 1,25
Corta Sahina 39 1,5 35 ‘ 1,10 1,11
Mina La Yermegada 31 1,0 33 : 1.18/1,36

‘La conclusion obtemda fue que los vaiores propuestas por BIENIAWSK] son algo conservadores, y pueden
carresponder grosso modo a coeficientes de segundad del orden 1.2

El libro de BIENIAWSK] (1984) no contlene nmguna referenma al uso de su clasificacidn para taludes, ni yo
he podido encontraria.

Probablemente Ia razén para esta falta de usoc es el elevado valor del factor de ajuste que puede alcanzar
60 puntos scbre un total da 100.

Cualquier error en la valoracién de este factor superard con mucho la posible precisién obtemda mediante
una valoracién cuidadosa de los parametros de la masa rocosa y el trabajo de clasificacion resultara dificil
y arbrtrano .

3. EORMAS DE ROTURA EN TALUDES ROCOSQS

Cualquner clasHicacién debe considerar, en primer lugar que la rotura de un talud rocoso puede ocurTir segin
formas muy diferentes. En la mayoria de los casos la rotura de la masa rocosa estan gobernadas por las
discontinuidades y se producen segun superﬁcnes fom:adas por una 0 varias juntas.

Las formas béasicas son bien conocidas {vease por ejemplo HOEK. 1971) y se resumen a continuacién:
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TABLA 2. VALORES DEL AMA (BIENIAWSKI, 1979)

PARAMETROS

INTERVALO DE VALORES

Indice de comprasldn puniual

Resistencla de > 10 MPa 4-10 MPa 2-4 MPa 1,2 MPa
1a roca Inlacta " T i - I .
. Comgpresién slmple » 250 MPa 100-250 MPa §0-100 MPa 25-50 MPa 5-25 1-5 <1
- : N - MPa MPa MP
| - a
Valoracidén - 15 12 7 4 2 ] 4]
RQD Lo B0%-100% © 75%-90% 50%-75% 25%-50% < 25%
- Valoracién 20 17 13 8 3
Separaclon entra juntas >2m 0.6-2m 200-600 mm 60-200 mm <60mm -
Valorecidn 20 - 15 10 8 5
Condicién de las Juntas Muy rugosas ~ Algorugosas Algo rugosas Espejos da lalla Aeltano blando
T : No confinuas Separacion < tmm Separacién < 1mm . o > 5 mm
. . Cernradas Bordes algo meleornzados ~ Bardes muy Relleno < 5 mm o
= Bordes sanos y duros . meleorizados . o Separacién >5 mm
: Lo Separaclén 1-5 mm '
p Conlinuas Continuas
Valoractén , 30 25 20 10 .0
Fiujo da agua en las juntas | Secas Ligaramenia Hdmedas Goleando Fiuyendo
: hamedas
Valoracion 15 10 7 .4 0




- Roturas planas segun juntas predominantes y/o continuas que buzan hacia el talud, y cuyo rumbo
es bastante paralelo al de la cara del talud. Las condiciones de inestabilidad son dos:
que las juntas criticas bucen menas que el talud.
gue la resistencia al esfuerzo cortante movilizaca en 1a junta critica no sea suliciente para
asegurar Ja estabilidad (lo que en 1a practica equivale muchas veces, pero no siempre, ala
condicion de que el anguio de buzamiento sea superior al de rozamiento).

L.as roturas planas pueden ocurrir en cualguier tipo de masa rocosa. Son frecuentes a favor de los
planos de estratiticacion o de accidentes tectdnicos. £l tamano de la rotura depende de ia continuidad
de las juntas y puede llegar a ser muy grande.

- Roturas en cuna segun dos juntas de diferentes tamilias cuya interseccidn ("quilla") buce hacia el |
talugd. Las condiciones de estabilidad son similares a las de la roturas planas y pueden analizarse
considerando al buzamiento de la quilla. Un "factor de cuna®, que depende de la geometria, multiplica
la resistencia al esfuerzo contante moviiizada en las caras de ias juntas. Muchas aparentes returas
en cuna son roturas planas segun una de las jumtas, ya que no se cumplen las condiciones
cinematicamente necesarias para que la ratura se produzca con destizamiento simultaneo segun las
dos caras de la cufla. Esta forma de rotura depende de las cendiciones y orientaciones de las
diferentes {amilias de 5un1as Yy suele ser mas frecuenle que las roturas planas, pero con dimensiones
méas reducidas.

- - Roturas por vuelco (*oppling") segun una familia de juntas predominantes y/o continuas Gue buzan
contra ef talud y cuyo rumbo es casi paralelo ai de la'cara del talud. En este lipo de rotura se
producen deslizamientos a lo largo de las juntas, que frecuentemente estan meteorizadas. En la
practica aparecen dos clases diferentes de vueico: vuelcos mencres que afectan a un espesor
reducido, cerca de la superficie dei talud y vuelcos impaortantes, profundos, que producen grandes
deformaciones y pueden ser confundidos con roturas planas. En ambos casos las roturas se
desarrgilan lentaments y no suelen dar onigen a caidas repentmas Existen muchos casos de taludes,

. fotos por vuelco de estratos, pero no caidos,

- Roturas globales, tipo suelo, segin superficies que pueden desarrollarse parciaimente a lo largo de
juntas, pero gue normalmente tas cruzan. Esta forma de rotura solo puede ocurrir en Macizos rocoscs
muy diaclasados, con un tamafo caracteristico de bicque pequerio respecto al talud, o en roca muy
blanda o muy rneteonzada. _

Cualquier sistema de clasmcacnbn tlene que tener en cuenta Ios s:gu:entes parémetros
. 4 l

- Caracterizacién globa! de la masa rocosa (inciuyendo frecuencia, estado y agua en las juntas).

- Valor de la:diferencia entre los rumbos de la cara del talud y de ias famiiias predominantes de juntas.

- Valor de !a diferencia entre los buzamientos de la cara del talud y de las familias predominantes, ya
que esa diferencia controla la emergencia de las juntas en la cara del talud, condicion necesaria para
las roturas planas yfo en cuna. y tambien la oblicuidad de la resurtante de las tensiones que actuan
sobre la junta.

- Relacidn entre el buzamtento da las juntas con Ios vaioras normales de la friccion (para roturas planas
y/o en cufa). o

- Comparacion entre las tensiones tangenc:aies (a lo largo de juntas con riesgo de rotura por vuelco)
con la friccién que puede desarrollarse en ellas.

H
.

4, EL INDICE SMR

El indice para la clasificacién de taludes se obtiene del indice RMR restando un “factor de ajuste”, quelg.s
tuncin de.la orientacién de Is juntas (y producto de tres subfactores) y sumando un "factor de excavacion
que depende del método utilizado:

ﬂﬂ=mm4(axfxa)+a

RMR se calcula de acuerdo con los coeficientes de BIENIAWSK] (1979),-coma fa suma de las valoraciones
correspondientes a cinco parametros (tabla 2):
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Resistencia a compresién simple de |a matriz rocosa.

RQD (medioc en sondeos o estimado).

Espaciamiento de las juntas,

Condicion de las juntas.

Flujo de agua a través de las juntas (estando en ias peores condiciones posibles).

El rango del RMR es de 0-100.

Ei factor de ajuste de las juntas es producto de tres subfactores (tabla 3):

'F, depende del paralelismo entre el rumbo de las juntas y de la cara del talud. Varia entre 1,00 -

{cuando ambos rumbos son paraiglos) y 0,15 (cuando el angulo entre ambos rumbos es mayor de
30° y la probabilidad de rotura es muy baja). Estos valores establecidos empiricamente ajustan
aproximadamente a la expresion:

F,=(lL-senw, -a,)?

siendo a, y a, los valores del buzamiento de la junta (a) y del talud (a,).

F, depende del buzamiento de la junta en la rotura plana. En cierto sentido es una medida de la
probabilidad de la resistencia a estuerzo cortante de la junta.

Varia entre 1,00 (para juntas con buzamiento superior a 45°) y 0,15 (para juntas con buzamiento
inferior a 20”. Fue establecido empiricamente pero puede ajustarse aproximadamente segun la
relacion:

F, = tg*B;

donde B, es el buzamiento de la junta.

F, vale 1,00 para las roturas por vuelco.

F, refleja la relacidn entre los buzamientes de la junta y el talud. Se han mantenido los valcres
propuestos por BIENIAWSKI en 1976.

Para roturas planas F, expresa la probabilidad de que las juntas afloren en el talud. Se supone que
las condiciones son "normales® cuando el buzamiento medic de la familia de juntas es igual ai del
talud, iy por lo tanto aflorardn algunas pocas juntas. Cuando el talud buza 10° mas que las juntas, casi
todas afloran y las condiciones seran muy desfavorables. Para la rotura por vuelco no se supone que
puedan. exjstir condiciones desfavorables, o muy desfavorables, ya que el vuelco rara vez produce
roturas hruscas y en muchos casos los taludes con vuelcos de estratos se mantienen. S ha utilizado
la condicion de GOODMAN-BRAY (1977) para evaluar la probabilidad de vuelco. Sin embargo se ha
observado que muchos vuelcos se producen para valores ligeramente distintos lo que puede
interprestarse como que la resistencia al estuerzo cortante se reduce unos 5° sea por el hecho de
que en muchos taludes volcados las juntas estan meteorizadas, o porque el angulo de rozamiento
experimente una ligera reduccion en el caso de roturas rotacionales (GOOOMAN, 1976).

El factor de gjuste seqin el métedo de excavacion, F,. ha sido establecido empiricamente (tabla 4):

Los tajudes naturales son mas estables, a causa de los procesos previos de erosion sufridos por el
talud, y de los mecanismos internos de proteccidn que muchos de ellos poseen (vegetacion,
desecacién superficial, drenaje torrencial, etc). £, = + 15

El precorte aumenta la estabilidad de los taludes en media clase F, = + 10 y

Las técnicas de yolagura suave (recortel, bien ejecutadas, también aumentan i3 estabiiidad de los
taiudes, E, = .

Las xglag‘ucas_ifxmalgs_ aplicadas con métodos razonables no modifican la estabilida_c}. £.=0
Las voladuras defectuosas son muy frecuentes y pueden danar seriamente a 13 estabilidad E.=-8 |
La excavacion mecanica de los taludes por ripado sélo es posibie cuando el macizo rocoso esta muy
fracturado o 1a roca blanda. Con frecuencia se combina con prevoladuras poco cuidadas. Las caras

' del talud presentan dificutades de acabado. Por efio el método ni mejora ni empeora la estabilidad

E.=0
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TABLA 3. FACTOR DE AJUSTE PARA LAS JUNTAS (ROMANA, 19385)

Caso Muy favorable ’ Favorable " Norma) Destavorable Muy dosfavorable
P jasa,| > 30° aors-20° 20°10° 10"5° <5°
T |oa,-180%| e _ _ g _ i S
PIT F, ' 015 . - . 0,40 0.70 0,85 1,00
P 1B < 20" 20°-30° 30°-35° 35%45° > 45
F, 015 ' - 0,40 - 0,70 0,85 ”1“;:)-0"“““_-""_“““
F T F, 1 | 1 1 1 ) 7r—; -----------------------
P pB. » 10° 10°0°* (1 _ o-{-109 <-10°
T BB oL <110 110°-120° >120° .- -
P~;;;--—‘— o F, o -6 -25 i B - 80 -__mwiié;--_-_-‘--_______-____
P Holuwa Plana v - o a, ~direcclén de buzamlanto dei talud qa, direccién da buzamiento do las juntas i
T Rotwa por weiko . © - B, °  buzamiento dal lalud . 8 buzamlento da las juntas
—p, " YABLA 4. FACTOR DE AJUSTE SEGUN EL METODO DE EXCAVACION {ROMANA, 1885)
Mélodo Talud natural Precorta . Voladura suave Voladura 0 mecénico Voladura deflclente
F, +15 +10 +8 T e - -8
- TABLA 5, CLASES DE ESTABILIDAD SEGUN EL SMRA (ROMANA, 1985)
Clase n* v v n [ !

SMA 0-20 21-40 41-40 . 61-B0 B81-100
Dascripchon Muy mala Mala Normel Buena Muy busna
Estabilldad Tolalmenie Ingstable - Inesiable Parctalmenta astable Estable T;)Ialmenl.e aslabla
‘ : Roluras Grandes roluras por planos continuos o &:ol;r.:\c:;a -Junias o grandes cufas Algunas jurdas o muchas cufas + Algunos blogquas Ninguna
Teatamlanto Aeexcavacién ' Corraccidn Sistematico Ocasional Ninguno

OL-5kQ




SWINDELLS (1985) presents los resuttados de una investigacion realizada en 16 diferentes taludes, en cinco
localidades de Escocia que incluian taludes naturales, ferrocarriles, carreteras y canteras. E! objetivo era
estimar _la influencia‘de los metodos de excavacion sobre ia estabilidad. Se utilizaron diferentes técnicas de
reconocimiento (inspeccion visual,-perfiles de sismica por refraccidon, camara de televisién dentro ce los
sondeos, ensayos de !aboratorio...). La conclusion de SWINDELLS fue que “el grado de perturbacién, que
pudo ser medido, esta relacionado con la técnica de excavacion empleada”.

Se aprecia cierta correlacion entre la magnitud de la zena alterada y el valor del factor de ajuste de la
clasificacion SMR (figura 1). La diferencia mas impontante ocurre en el caso de 'as voladuras suaves, de las
Gue SWINDELLS investigé sclo dos y las registré como "precorte sin éxito” y “voladura masiva-suave*. Por
lo tanto es posible que ambes casos no carrespondan a excavaciones realmente ejecutadas por métedes de
voladura suave. El limite de zona alterada fue de 6 metros en todos los casos.

El valor final del incice de clasificacién SMR es:
+
SMR =RMR -~ (Fy X F, X F,) + F,
- La clasificacidén no tiene instrucciones especificas para las roturas en cufia. El procedimiento a éeguir es
obtener el indice SMR para cada una de las familias de las juntas. Se adoptara para el talud el valor menor

del indice SMR obtenido para cada familia de juntas.

Enrogas meteorizadas y en ias gvolutivas la clasificacion debe ser aiplicada dos veces: para |a situacidn inigial
de roca sana y para la situacién futura de roca meteorizada. Los indices obtenidos seran distintos.

Segun el valor del indice SMR se obtienen S clases de estabilidad, definidas simplificadamente en la tabla
5.

Los valeres limites de! SMR encontrados empiricamente para cada forma de rotura son:

- Boturas planas - Boturas en_cufa
. SMR » 80 Ninguna . SMR > 75 Muy pocas
. 60 > SMR > 40 Importantes _ .75 > SMR > 48 Algunas
. 40 » SMR » 15 Muy grandes .55 > SMR > 40 Muchas

- Rotyras por, vuelco - Returas completas (tipo suelo)
. SMR > 65 Ninguna . SMR > 30 . Ninguna
.65 > SMR > 50 Menores . 30 > 5SMR » 10 Posible
.40 > SMR » 30 imporantes

Todos los taludes con valores del SMR inferiores a 20 se caen rapidamente. Nu se han encontrado taludes
con valores del SMR inferiores a 10 lo que indica que no son fisicamente factibles.

5. CASOS ESTUDIADOS

Las tablas 6, 7 y 8 (AOMANA, 1985) recogen los datos del registro y clasificacion de 31 taludes con
diferentes grados de estabilidad. De ellos 6 fallaron totaimente y tuvieron que ser reexcavados. En varios
casos [a rotura se debid a la meteorizacidn y tuvo lugar largo tiempo despues de la construccién (al menos
un'afo). Los resultados parecen ofrecer buena congordancia con las ¢lases de estabilidad (tabla 5) predichas
por la clasiticacion SMR.

-

Estos casos y otros han sido utilizados también para establecer y comprabar los rangos de medidas de
correccion que se presentan al final de esta comunicacion.

) S
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CANTERA

Prof [ VOLADURA I INTERVALO
m NORMAL
R x - MEDIA
4 A B
. VOLADURA
-+ | SUAVE

2 [ .

, | PRECORTE

9 { , e X

-8 o) ' +8  +10 +18

' FACTOR DE AJUSTE F, -
SEGUN METODO DE EXCAVACION

-Fig 1. Relacién entre 1a profundidad de ia zona alterada
segin SWINDELLS (1988) y el factor de ajuste F,.
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TABLA 8. TALUDES ESTUDIADOS / ESTABLOS / HOTURA PLANA

7

N Roca Mol. Escc. SMA Clase Roturas Soaturtimlerto Reforencla
1 Caliza P 85 t HNinguna Ninguno Romana (1985)
5 Marges arenosas N B4 | Ninguna Ninguno Aomana {1985)
2 Caliza P 7’ [] 3 bloques pequenos W Cunela da ple Romana (1985)
18 Gnelss P 72-75 n Paquedas cufas d.c. W Ninguno. tnslrumen, Gonzélez (1982)
10 Caliza B 74 1] Ninguna Ninguno Romana (1985}
22 Dolomia B 64-76 [} Pequefios planos d.c. P Ninguno Romana {1985)
19 Caliza S8 61-73 n Ninguna Ninguno. Instrumen. Aoman Buj (1982)
1Ma Marga s8 7 1} Ninguna. Rolwa aw. P Ninguno. Vef n? 11b Cadriun {1976) -
25n Caliza ' B 70 [} Algunas cufias W Bulonaje ocaslonal Intecsa (1976)
13 Argniscalimolia N €8 1] Algunas cuiias W Ninguno. S:ico Uriel (1976) ’
28 Pizasras P 64 ] Media en zona blanda S - Ninguno Aomana (1985)
4 Caliza OB 59 [ Muchos bloquas W Cunpta de ple escasa Aomana {1985}
14 Margas/calizes M 55 [} 'pmble'rnas locales" Ninguno A.Miranda (1972)
21 Yes0 masivo N 52 ul Bloques {~1 m*) Cunela + Vslla Irdacsa (1983)
30 Pearidoilas =) 51 it Planas a (~5 m’) cuiias PwW Muros de ple. Bulonsje Carrasco (1985)
z6 A Arenisca/Argilda B 47 1 Qran cufia (-15 M W Bulonsje sist. + Red Intecsa (1984)
3 Argiila M 46 1] Eroslén superficlal Cunela de pte Aomana (1985)
] Arenisce/Marga B 43 it Muchos bloquas W Bulonaje sistamélico Lopez (1981)
2e Caliza DB 40 v Muchos planos P Muro da ple Conachar (1985)
20 Yeoso masivo N 3143 (1% Grande (-100 mY) W Ninguno Intacsa {1583)
6 Marga Brencsa M 32 v Cufas. Fiujo de barro S Ninguno Romana (1985)
7 Arenisca/Marga 8 30 v Grandsgs planos d.c.P Bul sist. + Reexcay. Lépez (1981)
29 Molasas D8 25-30 v . Geandes ptanos P Muro de ple + Valla + Hed Bruna (1985)
g Caliza 8 29 w Varios bloquas (~50 m%) W Ninguno Romana (1985)
TABLA 7. TALUDES ESTUDIADOS / VUELCO
N Roca Met. Eacc. SMR Clase Roluras Sostanimlento Raferencla
16b Toba Volc. Mraclasa P 74 1} Ninguno But, slsi. RA.Oyanguren {1972}
5b Caliza B 56 n Algunos bloques Bul. sisl. + FRad intecsa (1984)
260 Asenisca/Asgilita B 56 m Sin datos Bul. sist. + Red Intecsa (1984)
158 Arg Marga/Caliza M 21-37 v Rotura toral T Raexcavado (a 15 b) A. Miranda (1972)
15b Arg./Marga/Caliza M 60 m Algunas grietas T Ninguno R. Musnda (1972}
27b Pizanas/Giauwac. M 23 \' Algunas roturas T Gunita + Bul + Redes Inlecsa (1984)




TABLA 8. TALUDES ESTUDIADOS / CAIDOS Y REEXCAVADOS f HOTURA PLANA

Voladura N

N? Aoca Met. Encc. SMRA Ciasa Roturas Sostenimiento . ~Refarencla
1o Marga sa as v _ Casliclal awf Rééxcavado a juntas Cadrun (1976)
16¢ Toba volc./Diabasa 2] T30 . W " Gran rotura pl.P Rooxcavado (a 16 b) R. Oyanguien (1972)
23a| Marga B 16 v Rotura lolal a.w.P Reexcavado (a 23 b) - Intecsa (1984)
23b Marga B 42 m . Pequenos bloques W M. de pla-Anc. + Valla Intecsa (1984)

24 m Marga a 17 v . Rotura {otal a.w.P Reaxcavado (a 24 b} Inlecsa (1984) °
24 b, Marga B 43 m Paquefos bloques W M. de ple + Anc + Valie Intecsa {1984)
278, Pirarras/Grauwac. M 17 v RAotura itpo suslo S Reexcavado (a 27 b) inlecsa (1984}

-

NOTAS A LAS TABLAS B, 7Y 8

. Métodos de Excevaclon Boturss

P E Procote 02} Voladura deficlante Plana de durante 1a construceldn

| -

lSB Voladura suave M Excavacién mecénica Cuiia aw despuds de meleorizarse

¢! .

' B Talud naturel Vuelco
!

Tipo suelo.
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COLLADO Y BILI (1988) aplicaron en la clasificacicn SMR a 44 taluces en un estudio de una nueva cametera antre Call de la
Tewxelay Coll Negre en Tarragona Los taludes eran recientes (€2 uno a dos anos) de aturas vanacles (hasta 42 m} y distimas
Inclogias {arenisca, cuarcia, porfido, pizarra), La figura 2 muestra [a correlacién enire el compertamiento obsarvadoy @l estimado
a partiv de la clasificacion SMR. COLLADO y GIL! concluyeron que nabia una corrglacicn acepiable, con un comportamiento alge
mejcr en la realicad que el predicha lo que quiza se debe 2 que Ics taludes estudiados aun eran reciertes. )

&, BECOMENDACIONES PARA LA ESTIMACION DEL INDICE SMR EN £ CAMPQO
6.1, ELECCION DEL AFLORAMIENTO

La tabor de clasificacién puede realizarsa en;

- Testiqo dg sendegs
Buenos para observar las condiciones da la matriz rocosa en profundidad.
Ctticites para 1a grigntacién exacta ¢a las juntas. '
. Las condiciones da agua en las juntas pueden inferirse a partir de los niveles freaticos generales.
- Afloramientos natyraleg
Normalmente carrespenden a los tramos més compactos o que puede enmascarar las condiciones ganarales.
Es tacil ol estudio de ias juntas.
. Debe usarse ol factor de ajusta para "taludes naturales*,
= Ctros tatudes
Las condicicnes dependen de la edad y métodes de excavacién dei talud y de la meteorizacidn,
Las juntas pueden aparecer ¢on mas fracuencia mas abiertas si se excavd con voladuras deficientas.
Es facil determinar las fomas ¢a rotura y las condiciones hidrogacldgicas.

Caca cosa tiene ventajas e inconvenientes. Lo mejor es combinar los tres en un estudio.

6.2. LA RESISTENCIA DE LA ROCA
El dato correcto es la resistencia a compresidn simple, medida en laboratorio. Pero muchas veces es necesario estimar la resistencia

en el campo.

En la tabla 9 (ISAM, 1978a) sa contignen algunas indicaciones Utiles para estimar aste parametre con algunos ensayos indica
manuaies. Las rocas resistantas (0 muy resistentes) no abundan por 10 que el margen da error al astimar este paramatro es redusido
en la practica. .

TABLA 9. INDICES MANUALES PARA ESTIMAR LA RESISTENCIA

ROCA ENSAYO DE CAMPO
Descripcion Co (MPa) Navaja Martlllo geclégico
Ext. resistante > 250 . No corta . El golpe arranca pequenios rozos
Muy rasistente 100-250 Ng corta Sa rompe ¢on mucpos golpas
Resistarte S0-100 No corta Sa rompe con varios goipes
Med. resisterms 25-50 No corta e Se rom_pe con un solo gcfpe
Bianda §5-25 Corta con dificultad Puade idenitarsa con al pico
Muy blanda 1-5 Corta taciimenta : Sa puede machacar

Si se emplea al Esclerémetro SCHMIDT pueden wlilizarse al siguiente proceso oparatorio tomado de DEERE (1884}, BEVERALY
(1979}, RARAMY y De MARCO (1985) y ISRM (1978 b).

- Usar asclerémetro lipo L para roca dura y tipo R-710 para menos dura. .

- Realizar 10 a 20 ensaycs golpeando perpendicuidrmenta a la cara de la roca y anotando el anguio
horizontal. Los amplazamientos deben sepasarsa al menos un didmetro cel piston.

- Elegir areas de ensaya lisas, sin grietas ni juntas préximas a la superficie. ) o a meci

- Descartar los resultados anormales (sonica hueco, oturas < 1a roca, rebotes a cero...) ¥ tomar como indice R [a mecia
de la mitad ¢e ensayos (5 a 10) con rasultados mas altos.

¢a martillo con la

£n 1a practica la mayoeia de detarminaciones se resalizan con i esclerémetro horizontal (c.c_asn. por loque la ras_lstenc}ianﬂztlg:
8 estimar sera dé 60 MPa (para el esclerémetro tipe ). La resistencia beja algo si la superficie esta saturaca. La disparsio
es el 40% y el error minimo del 10%.

DYy 75 539



'COMPORTAMIENTO OBSERVADO |~~~ =7~ T ommTeme s
CLASE DE _ ROTURAS CLASE -
ESTABILIDAD | CARACTERIST, '
COMPLETAMENTE : . Q (‘/
ESTABLE NINGUNA I N L
IALGUNOS BLOQUES a .
N il P e s e
ESTABLE | CUlas : .
. o/
PARCLALMENTE [ALGUNOS PLANOS a o eovee
ESTABLE MUCHAS CUNas | 1L - 0o se *
b ee? ] . .
PLANCS a s . e
INESTABLE o v o _
GRANDES CUNAS 5 [ , oo °
i ) :;--/ o Qo
COMPLETAMENTE GRANDES PLANGS 9 | : o
INESTABLE ROTURAS EN MASa| ¥ o s
: NN
Q - 20 <0 & e a0 .
a) SMR
v |y | owr | o |
b l g | b | a | b—[ a | b ‘ ) | ) ‘ a TR,
12 ' COMPORTAMIENTO
1M — OBSERVADO
:‘? 10 - _— E _— V
2
S
¥}
o
2 5
&)
23] .
a
S ] —
% ) VALOR DE SMR
2 2 4 0 —— 100
Z
0 Z -
aq.. 90 100
b) SMR

840

Fig 2. SMR en 44 taludes (de 1 a 2 ados de edad)
ea Tarragooa (COLLADO Y GILI, 1988).

a) Comportamieato observado vs. SMR
b) Histograma de los casos en cada clase
pys 76

e 4%



6.3. RAD S .

EI RQD tua d_efinico por DEE_F\E como &l porcentaje da recuparac.dn de testigos de mas da 10 cm de jongitud (segun el 8je). I ACD
‘fue estabiecico para rocas igneas (donde as mas facil de aplicar) y exige !a no consideracion de ias roturas frescas, que se
produzean durante el proceso de perieracion, :

El valor del RGD es confiable si:
- 58 parfora con diametro NX vy dobia bateria
- 50 mide lo antes peosidle desbués da pertorar y en al gampo
- 58 hace para tramaos cortos de sondeg
PALMSTROM (1975) propuso une correlacién erira ai RQD y el indice velumétrico J, (N de jurtas por matro cubico) que puede
usarsa cuande no se gispona de sendeos
RQAD = 115-3,3 4, {RQD  100)

J, =3 1/5;
S, espaciamienta madi_o antre juntas {m)

PRIEST y H_UDSON (1376) propusiaron una correlacién entre ai RQD v ol espaciamionto medic entre juntas {valido para RQD » 50
y en direccidn perpendicular a las juntas).

ROD =100 (0,1/5 +1) expl0,1/s)
Ambas correlaciones dan valores similares para masas rocosas con bioques de dimension tipica 1 mx 1 m x S.

6.4. ESPACLAMIENTO DE LAS JUNTAS

£l espaciamieno entra juntas as la distancia entre ellas, medido sequn lineas perpendiculares a los plancs de discominuidad. La
ISAM sugiere el uso da valeras maximos, medales y minimos, perc en la practica sa utiliza ei valor medio, que as el recomencaco
por BIENIAWSK. .

Suele medirsa con cinta, a lo large de un afloramients, contando el numero de juntas en una distancia fija y muttiplicande por los
correspondientes cosenos de l0s angulos entre la nommal a las juntas y si plano de afloramiento.

La clasificacién a utilizar es 1a propuesta por la ISAM (tabia 10) a la que BIENIAWSK] afadid un cbjetivo indicativo dei estado general
dal maciza rocose. . . :

“TABLA 10. CLASIFICACION PARA EL ESPACIAMIENTO DE JUNTAS

DESCRIPCION ESPACIAMIENTG CONDICION DE MACIZO
Muy separadas >2m S&lido
Separadas . . 062m Maswo
Med. separadas 0,206 m Con bloques/astratos
Proximos © 0,060.2m Fracturado
Muy proximos - ' »>0086m Muy fracturado

6.5. CONDICION DE LAS JUNTAS
Esto as ol parametro mas importante e incluye varics subparametics:

« Rugosidad de los bordes

- Material ¢e retleno (si existe) . ’ -
- Separacidn antre los bordes

- Parsistencia/Continuidad

- Grado de meteorizacién de los bordas

6.5.1, Bugosidad / Relleng

La escala de rugosidades del RMR es muy facil de wtllizar en el campa:
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- dluy rugosa Hay armugas y-ascalones verticales an los nordes.

- G053 ) Hay algunas arrugas y asperezas y 'os bordes sa sienten asperos al tactg.
- Suave B Ne hay asgerezas. Los bordes se siemen suaves. o :
- &on ejos da fall Hay serales de pulide de I0s bordes ‘

‘L.a cohsacuencia mas importante de la rugosicad de una juma es la capacidad de exhicir comporamiantes dilatantes cuande una
junta carrac_:a Y acoplaca es sujeta a esfusrzes cortartes en su plano. La naturateza ce los rellencs gowierna, por el contrario, o
comportamientc frere a asfuerzos cortantes de juntas abienas, no acopladas. Por jo tanto es un pardmetro asociado a la rugasicad.

A efeclos practicos es necesario cistinguir entre

- Juntas sin rellgng
- JuNtas san relleng {calcita, arana..)
- Junlas con reliano klansy (arcila, mica, milonita arcillosa)

6.5.2 Separacién

La separacién es la distancia anira ambos bordes de una junte Aunque la medicion real es muy dif(cil, a clastticacién RMR utiliza
una escala muy simpiiticada:

- Cerragasg - Mencs de 0,1 mm (que es la distancia minima que puede apreciar el ojo humana).

- Algo ablenas Co 0.1 a 1 mm. Los bordes s8 penen en contacta con un pequerc desplazamiento de corte.

- Abiertas Dae 1 a5 mm. Los bordes se panen en contagts despuds de un desplazamiento apreciable de corte.

- Muy atienas Mds de 5 mm. Los bordes se ponen en contacto s6lo después de un gran desplazamiento de corte.
6.5.3. Persistencia / Coptinyidad

L2 iSAM clasifica las juntas en:

- Persisiertes Continuas
- Subpersistentes No continuas, Varias juntas puedan unirse para formar una superficie de rotura

- Mo Dersistenies No continuas. -

En 'a clasificacion RMR se usan séio las dos clases extremas. Las juntas subpersislantes se transtorman en cortinuas en cuanto
se inicia la rotura, ‘ ‘

6.5.4. Qlﬂﬂ.ﬂﬂ.mﬂﬂﬁdmﬂlﬁl
La tacia 11 resu"me 'as racomendaciones usuales para la determinacién del grado de meteorizacién de los bordes de ura junta,
TABLA 11. * GHADO DE MEI'EdFIIMCION EN BORDES DE JUNTAS {ISRM, 1977
GRADO | DENOMINACION | ROCA DESCOMPUESTA (%) DESCRIPCION
la ’ Fresca ' - §in signas de mateorizacidn '
<] Fresca - - Ligera decoleracién
tl Algo mat. <10 Decoloracién general
mn Bastante met 10-50 Zonas de roca descompuesta aisladas
v Muy met 50-90 Descomposicién general de |a roca
Y Completamente mat. > 80 Toda la roca esta descompuesia, Persisie |a
) gsinictura original
v Suelo residual ©100 Toda la roca esta convertida en suelo, No hay
estructura
Hota Met Meteorgado

La clasiticacién RMR sdk manciona jos grades |, 1l y [V, El grade V (completamenta meteorizado) es aquivalente al grado Iy porque
en ambos casos la resistancia al corth @s muy baja. El grado lH @3 un casg intermadio (que aparece con menoes frecuencia).
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6.5.5. Yatoracion cuantitativa del estado de las [untas

Las descripciones del estado de las juntas. utilizadas por la ci

las condiciones de campo.

asicacién AMR estdn claras y e adaptan bien en muchcs casos a

Perc hay cascs dudosos que no encajan bien. Para ailos algunas perscnas prefieren valorar cor saparado cada uno de los
subparamaelros ¥ sumar las valaraciones parciales para llegar ai parametro que definia la condicion de las juntas.

En generai no se considera necesario utilizar este procedimiento, pero puade ser de Wtiidad para oparadores de campo con menos
expefiencia con ia vemaja de constiuir una lista de control. BIENIAWSK) {1588) ca una valioracidn parametrica de la condicidn da
las juntas. La tabla 12 presenta una lista de parametros pacciales gue ha sido (til al auter clasificande taludes. Cada uno de 105
subpardmatros $8 valora por separado y esos valcres parciales s suman para obtener el valor cel pardmetro de condicion da las

juntas,
TABLA 12 VALORACION PARAMETRICA PARCIAL DE LAS CONDICIONES DE UNA JUNTA (ROMANA, 1992)

RUGOSIDAD/RELLENO VALORACION PARCIAL

Muy rugesa - 10

. Bugosa ]

Algo rugosa 8

Suave 6

Lisa con relleno [

Con reileno tlando 0
SEPARACION SEPARACION VALORACION PARCIAL
Cerraca (<0.% mm) 9 )

Algo abiena (Q.1-1 mm) 7

Abierta {1-5 mm) S

Muy abierta {> 5 mm) 0
PERSISTENCIA VALORACION PARCIAL

No parsistente. No cominua -5 '

Subpersistents 3

Parsistente. Continua o
METEORIZACION GRADO VALORACION PARCIAL

- Fresca {H . &

Algo meteorizada ()] 5

Basiama metecrizada (1 3

Muy meteorizada . (V) 0

Completamente meteorizada \2 0

6.6. FLUJO DE AGUA EN LAS JUNTAS

La ¢lasificacidn origir;al RMR valora el agua también can otres parametros (Nujo an un ténel, valor de la razdn de presién intersticial).,
Para taiudes puede usarse 1a clasificacion descrita en la tabia 13, adaptada de otras de la |ISRM.

TABLA 13, FLWWO DE AGUA EN LAS JUNTAS (ROMANA, 1992}

" JUNTAS SIN RELLENO JUNTAS CON RELLENO
DESCRIPCION
JUNTA FLUJO RELLENO FLUJO
Seca Seca No Seco _No
Ligaramenta humada Manchada No Homeado No
Humeda - Mimeda No Saturado Alguna gota
Goteando Mojada Ocasicnal Semilavado 3oteo
Fluyendo Mojaga Continuo Lavado Continuo

6.7. ORIENTACION DE LAS JUNTAS ¥ DEL TALUD

Para cada familia da juntas los dates de orientasion son:

- Buzamijanto (0 a 909

. Medido con clindmaetro

. Error de madida &+ 2°

, Rispension normal minima + 5*

- Qireccidn da buzamianta {0 a 3507

. Medido con brujula
, Error de medida ¢ 2°

. Dispensién normal minima £ 5° a 10°

oYs 79
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Se recomienda el uss de brujuias “tactdnicas”, tipo CLAR que dan directamenta los valores da buzamients y direccion de buzamiento,

Si la cispensidn es normal pueden usarsa los valores modales. Si es maycr daben COmMprobarse i¢s valores axtramos. Los taclores
de ajusta puacen vanar. ,

Los catos cde orientacién cel talyd son diticiles da medir. Bl error medio da medida es + 5° (e incluso mayor). La clasificacidn debe
hacerse con vaiores modales y cemprobarse tlamebién con los extramos.

1

6.8. METODOS DE VOLADURA )
En la clasificacién SMR los métodos de voladura se glasifican an:

- Pregonta
S4a perfora una serie de taludes a lo largo de la superficia final de! talud. Cada taladro se raplantea.
Los taladros deben sar parajelas (= 2%) y distan antre si e 50 a 80 ¢m. - .
Las cargas de explosivo son ligeras y nc estan acopladas a la parad ¢wi taiadro, dejando aire #n medio.
. La fila de precorts se dispara con antaricridad a la pega principal.
- Yoladura suave {o recone)
. 5o perfora una serie dae taladres a 1o largo de la superficia final dei talud, Cada taladro sae replantea.
Las taludes deben ser paralelos {+ 2%) y distan amre sf de 50 a 100 cm. :
. La fila do recone se dispara después de la pega pringipal {normalments con microrretardos).
- Voladyra normal
Caca tatadro se replanmea da acuerde con un esquema pravio de tiro.
Las cargas son las manores pasibles.
. Se dispara secugncialments, con retardos @ micrometardos.
- Mgladurs geficientg ) . ]
&l asquama de llro es indicativo
Las cargas no son las minimas posibles
El disparo no es secuencial. :

Si la votadura se hace nominalments dertro de una categoria paro alguna condicion no se rumple debe valorarsa con el factor
coresponaiente a la categeria infaricr, La maycoria de |las voiaduras an cortes y canteras tratan da obtener la maxima fragmentacion
y deban sar consideradas como “delicientas’, : :

7. METODOS DE SOSTENIMIENTO MAS ADECUADOS
7.1. GENERAL . .-

Cuando un talud muestra inestabilidades se pueden comegir ¢:n muchas :~1didas diferentes, conjuntamente o por separado. Fara
mucras de estas medidas ;e carece de estudios analiticos quu definan s -iacto reai. De otr lado hay muchos casos de refuerzo
¢e taludas bien documentados {especialmenta an sualos). .

Bl estudio de un :xug rocoso potencialmenta inestable es una labor ¢ci 13 qua requiere un cuidadoso estudio de campo, un
andlisis detallado v buen sartico ingenierl para valorar la impontancia rela - < 1e los diterenias lactores de inestabilidad que puecen
astar actuandao. o . .. .

Ningun sistema <e clasz‘.:‘cacidn puede sustituir todo aste trabajo. Pero puede ser de utitidad indicando tos limites habituales de uso
para cada clase da medidas de correccién. La eteccion entre dichas medidas estan fuera del alcanca de una clasificacion
gecmecanica ) . ) :

Las medidas de sostanimiento pueden agruparse en € clases diferentes:

- Sin scsteni nigng L (65 < SMRY}
. Ninguna ; s .
. Sanae e ‘ .
- Brotecgig¢n o S : {45 < SMR < 70)
, Zanjas de pla oo
. Vallas (de pie o de taiud)
. Redes (scbra la superficie dei talud .
(30 <« SMR < 79)

- Rgruegg
. Bulones .
. Anclajes '

- Hormigdn S : ' {20 < SMR < 60}
. Gunita .

. Hormigén cental
. Conmtrafuertes y/o vigas
. Muros ce pie
- Dronaje F ) {10 < SMR < 40}
. Superficial- :
. Protundo
- Raexgavagién (10 < SMR < 30}
. Tendido .
. Muros da centancion

i ianci isti i ‘ | SMR superiores a
La figura 3 resume la experiancia de los distinos teiudes invenariados. En general, los taludes con valores de L
75 ng requieran medida ap:guna. y 65 parec;sar et lImite por debajs del cual No existe ningun talud totalmente estable, mismras que

30 es el limita suparior para los taludes tataimente inestables,
: Dys 8o
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7.2 PROTECCIONES
7.21. Zanias gg ple = - . |

" Scn acecuades sara reéoger pequenas caldas plan L vualcos, BITC itm f istin i ifi
lermas ce comporamianto: : planas, cunas y vu . AITCHIE filmo cafdas en disti _tos taludes idertificando tres

- caida direc:a'. parataluces 1H: 4V y maés R Lot
- rabcts, £ara laiudes alredecor de 1H:2V 8mpinades ‘ S
- rodada, para taluces TH:1V y mas tendidos ‘

RITCHIE (1963) propusd critarios empiricos para dimensionar zanjas ce pie y cunetas, criterics que han sido muy reproducidos y
Wilizaces. Paro rguchos Ngeniercs cfeen que esos criterios son damasiade consarvadores, WHITESIDE (1986) (basandase en
FOOKES y SWEENEY, 1976) ha publicado un abaco reduciendo las dimensionas propuastas por RITCHIE :

&n genaral pareca que 'os resuitados de RITCHIE se ajustan bien a caidas an taludes da rocas duras, con coaficientes de rebote
atos. En rocas més olandas parte de la energia s@ pierde en roturas y jas dislancias do caida al pie del talud son menores. -

CASTANEDA (1978) prepuse, v usd con éxita, una reduccion dei critario da RITCHIE para talydes excavados en rocas blandas, Sus
resuftacos son muy similares a ios dg WHITESIDE. : .

Les cn"terics_dg RITCHIE (tabla 14) serfan adecuados para taludes desde C_» 25 MPa y F,, < 0 (vofadura normai), mientras que
los de CASTANEDA {tabla 15) serian mejores para taiudes dasde C, < 25 MPay F, > 8 (voladura suave).

TABLA 14. DIMENSIONES DE ZANJAS DE PIE SEGUN RITCHIE (1963) -

TALUDES
ALTURA (m) 1H:4V/1H 3V 1H:2v aH:av 1H:1V 5H:4V
4,5-3 30x09 3.0x09 30x1.2 3.0x09 30x09
9-18 45x%x1,2 45x1,2 45x1.8 45x12 3.0x1.5F
18-30 68.0x12 60x1.8F 60x18F 45x1,8F 45x 1,8F
> 30 60x12 75x18F 75X24F 45xt18F 45 x18F
W anchura (m} (n] Protundidad (m)(Wx0D)
F . la zanja puede ser de 1,20 m con una valla hasta la profundidad totai
TABLA 15. DIMENSIONES OE ZANJAS DE PIE SEGUN CASTANEDA (1578)
ALTURA TALUD ALTURA TALUD
(m) ‘ (m)
. 1H:4V/2H:13V 2HAVAIHIY

10-25 22X12 6-20 22X12

2540 32X1i,6 > 20 35X18

> 40 37X20

W anchura {m) 0 Protundidad (WXD)

7.2.2 Redes |

\

Las redes sabre of talud evitan la caida litre da trozos de roca y son Utiles para proteger contra la caida de cufias mencres y también
an algunas vuelcos {aunque entonces puede sar dificil sujetar la red en la cabeza de! talud). .

Para evitar roturas por el peso excesivo de los fragmentos da roca sélo deban emplearsa redes en taludes con un valor afto de J,

(Tasia 1. TABLA 16. CONDICIONES INDICATIVAS PARA EL USO DE REDES
v : TIPO OE RED PESO DE BLOQUE (T)
5-10 ' Reforzada 0,15-0,50
> 10 . Normal ' < (0,15

7.3. REFUERZO
7.3.1. Bulones . .

Aunque muchos taludes en roca se bulcnan, no aparecan en |a literatura técnica reglas especificas do disefic. Las que se ofrecan
a cortinuacién han sido derrvadas de |a experiencia del autor F{ parcialmente inspiradas por el excelente y conciso manual de
bricolaje de cbras subterraneas de SCHACH, GARSHOL y HEL N (1879).

Par simplicidad sa incluyen aguf s&lo los bulenes ¢e anclaje continuo no tensados. Les tensados se consideran anclajes. Los bulones
$0m un ratuerzo "pasive’ y los anciajes un refuerzo "actvo’,

Las caractetisticas usuales son;
: - henghud
' . Normalmarte 34 m
. Empotrandese 1-2 m en roca sana
. Como regla simple mayor qua un gécimo de la alttura dal talud
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- RDimegngignes
' . Diamatro .20-25 mm
. Resistenciade 12a18 T
Desde el punto ca vista del bulonaje los macizes rocosos pueden clasficarse segun se expresa en latabla 17.

TABLA 17. BULONADO EN MACIZOS ROCOSOS

TIPQ DE ROCA ESPACIAMIENTO DE JUNTAS Jv BULONADO DISTANCIA
Dura En blogua >1m 1-3 Sistamatico 335m
Cura, Fracturagda 031m 3-10 Sistamatico 1-3m
Dura, Muy fracturada <0,3m 1018 | Sistematico im
QOura. Muy fracturada <33m >18 Sdlo con gunita
Metaorizaga, Con juntas ‘ - - Segun fas juntas Variable
‘dépilas"

Blanda C, 5-25 MPa - - Sdlo con gunita -
Blanda C < 5 MPa - - No adecuado -

La tabla 18 coniens algunas indicaciones de posiblies esquerhas de bulonado sagun el SMR.
TABLA 18 ESQUEMAS INDICATIVOS OE BULONADO EN TALUDES

CLASE SMRA .- BULONES POR m' D (m) | DENSIDAD DE FUERZA (T/m? | GUNITA
[

] > 65 0,08 35 1.125 i No

o 65-60 011 3,0 1.3-1,6 No

lil 6045 0,40 1.6 4,5-6,0 - Qcasicnal
0,70 1,2 8.0-10,0 «* Ocalsist.
1,00 1.0 12.0-15,0 Sistematica

Wl 45-40 1.00 1.9 12.0-15.0 Sistematica

(B) gistancia media entre bulonas (m)

7.3.2 Aclales

Los anclajes aplican una fusrza en la suparticia del talud y la transfleren al intarior. A la vez introducen una fuarza estabilizadora
¥ dumentan ia resistencia al corte (y la dilatancia) de las juntas. i S

Muchos tipos de anclaje existen en el marcado. Sus caractersticas més comunas son:

. .Normal 12 a20m
" .Posible 8a30m

. Normal 70-100 T
. Posible 30- 200 T

. Normal 1 anclaje cada 10 a 35 m?
. En filas y columnas

. Cabezas aisladas o (1,00 x 1,00 x 0,50 m)
. Contratuertes y/o v:gas - {ancho 1,00 - 1,50 m)
. Muyros anclades o
. Muros de pie {como compiememn)

talud.
Los anclajes son especialmente (tiles para sostener grandes corrimientos p!ancs vuelcos importantes y roturas genarales da
Su dispesicion, tipo y densidad deberian ser estuciadas analilicaments en cada caso y comprobadas después instrumentaimerne.

Una guia aproximada para la evaluacién de la fuerza de anclaje necesaria se presama en la tabla 19, derivada de aJQUﬂOS casos
reales.

TABLA 19. ESQUEMAS INDICATIVOS DE ANCLAJE EN TALUDES

DENSIDAD DE FUERZA
CLASE SMR GUNITA HORMIGON
Tim?

- Armada ’ Cabezas aislacdas

e 5040 éggg Armada Cabezas aisiadas
va 40-30 5,0-10.0 No Cont, y/o vigas {Mu=0)
10.0-20.0 Na Cont. y/o vigas (muro)
Vb 30-20 variable No Muro (cont. y/o vigas)

En ef casc de que los anclajes se usen como medida adicional a un mura de gravedad la densidad de fuerza.deberia ser de 2,5 -

5,0 T/m* (minimo 1,5 T/m? DYS 83



7.4. HORMIGON

7.4.1, Gunita b

Gunitar un talud es facil, se Fuece hacar deprisa, y a menudo es una unidad de obra muy ventajosa. Por lo tanmo, muchos taludes
sen guniades al primer signe de inestabilicad. Es iticil avenguar el stecto real de ia gunia, qué a manudo se cae con el lismpo.

Un gunitada ocasional puede ser til para correcciones locales puntuales y/0 para prevenir la erosign dferencial. £l gunitado
sIsigmalicy 935 Necasario Con masas [OCosas fragmentagas {iv = 10-18). '

Si sa usa la gunna ceme proteccidn general de un talud deberian tomarse 1as siguientes precauciones:

- Umpiar el talud (¢on aira comprimido y/o agua) : )
- Proyectar varias capas. Un esquema Uil sena;
. capa superficial de proteccion (@ = 3 cm)
. Dos capas armadas (@8 = 2x 10 ¢cm)
. Usar bulones cortes (y evertuaimarte vna tela metdlica) para anclaria ai talud -
- Nc gunnar los puntos de drenaje natural :
- Imamar !a instalacién de drenas

Los efectos benéficos de la gunita son a menudo dudosos v pueden convertirse en dafincs si se corta sl drengje del macizo.

Acemas &l efecto estético es muy malo, aunque puede mejorarse sila gunita no es masiva y se utilizan pigmentos claros en la .uma
capa

7.4.2 Hormigdn dental

Muy adecuado para correcciones locales en taludes generaimante estables. Pueda sar sustituido por mamposteria (mejor si es da
la misma roca), Rara vez causa problemas al perturbar el drenaje natural del macizo,

7.4.3. Contratuertes y/o vigas. Muros -

5o trata de medidas correcioras ascciadas a anclajes o qua trabajan por gravedad. Pueden utilizarse para taludes pdrcial o
lotalmerte inastables. ‘ o .

7.5. DRENAJE : B
7.5.1. Drenaje_supertficial

El drenaje superficial puede ser de gran ayuda para la astabilidad de un talud. En la cabeza e agua pueds relienar grietas ce
traccidn, generando presiones intersticiales muy desestabilizadoras. En la superticie del talud el agua pueda srosionar zonas blandas
causando inestabilicades. .

Los drenes de superficia pueden sar:
- En cabeza Lz (](\P’{L«t\-\rl,".th R “"‘.\,., u..r-Au’tutM

. Zanjas paralelas al talud
. COn ravaestimianto flexible
- En superficie
. Cunetas verticalas
. Caon piezas pretfapricadas
. Conectadas a las zanjas de cabeza

Para sar efective el drenaje superficial debe @star bien hecho, En muchos casos una cunetla de hor'migér_\ s@ agrieta y romps
inyectando agua en al intanor en vez de evacuaria Los revestimientos deben ser capaces da absorber movimientos apraciables sin
percida de funcionaljdad.

7.5.2 Drenaje protundo

En los macizos rocosos el agua circula por las juntas cuya conductividad hidraulica es praporcional al cubo da su anchura si estan
abiertas y no tienen rellencs. Per eso la permeabilidad del macizo rocose tiende a ser mayor en la supaerficia qua en al imericr, rAzen
par la que fas presiones intersticiales son una causa da inestabilidad menos importame y frecuente en rocas que en sualoes.

En genseral en taludes roceses el dranaje profunda deba combinarse ¢on ciras medidas.

Los posibles sistemas de drenaje puadan sar. -

~ Drenes de pie ("franceses® o “califomiancs®) te
. Partorades horizontalmearte (0 casi) dasde sl pie
. Ceben astar provistos de fitres ‘ ‘
. Cejan de tuncionar promto an taludes ¢on deformacionas importantas
. Muy efectivas
- Lranes vertical
. Partorados verticalmente desde la cabeza y/o el talud
. Muy efectives si hay acuifaros ¢clgades
- Gelgriag de crenaja
. Horizontales y paralelas al taiud
. Et drenaje mas sfective
. Usadas en prosas,

£l drenaje profundo es bueno para corregir grandes inestabilidades planas ¢ en masa con climas muy hgmedos y/o juntas de gran
conductividad harizontal. .

Los esquemas de disefio pueden derivarsa de LOUIS (1974) oys 8 "f
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- Lengdud optima
- 0.2 a2 0.3 H_ (altura de nivel fredtico en &l interior del macizo)
_ - hHabtualdesa12m
- Qi aptima erre drenes
: . 0,33 8 0,50 de su lengdud

. - Hactualde2aem
- Direggion dptima - - ——
. Teoncamenta 10® a 15° hacia atajo —_ . —— g CLimess A {_fL.- »

. Habdualmente harizontal ‘\_\ .
. 5% a 10° hacia arriba si el agua debe “limpiar tos taladros ‘ ‘-

8 CONCLUSIONES

El método SMR puade ser (til para axtender el uso de las clasificacianas geemaecanicas a [os laludes y can una primera impresicn
del riesgo de rotura y medidas de soslenimienta necasarios. -

El autor agradece de antemano cuatquier informacion o cntica del método.
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9. INSTRUMENTACION

1. Inclindometros

2. Extensdémetros

3. Fiezometros

4, Puntos de control topogratico.

La instrumentacion se debe colocar cuandae exista incertidumbre
respecto a la superficie de falla 1 y 23, a Jla generacion de
presion hidrostatica por acumulacion de agua en los planos de
discontinuidades (3) y cuando se desea saber la velocidad de
movimiente de una masa de roca. para lo cual se colocan puntos dJde
controi topografico y los mismos extenscometros.

Cada wuno de estos instrumentos debe ser planeado coqﬁase en i
datos que se se esperan de =llos para seleccionar su ubicacion
éptima, 21 numero adecuado ¥y la distribucion o separacidén entre
cada uno. i
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Solinst " Water Level Meter

~ - . Model 101 Data.Sheet-- - - —

Model 101
Flat Tape Water Level Meter

For measuring the depth of water in wells, boreholes, and
standpipes, the Flat Tape Water Level Meter is the most
reliable and accurate of the Solinst Water Level Meters. The
meter is easy to operate and read to 1/100 ft.

Also available is the Model 102 Coaxial Cable Water Level
Meter for use in smali diameter tubes.

A temperature option is also available. (See over.)

Features

Accurate

markings each ¢m, 1/2" or 1/100 ft.
tape.quide/datum available.
- sensitivity adjustable to conductivity.

Reliable - permanent, hot stamped markings.
- stranded stainless steel conductors.

Long Life - rugged, free standing reel.

- corrosion proof components. Operating Principles
- standard 9V battery. The Model 101 Water Level Meter uses a well designed
Options - stainless steel environmental probes. probe. attached to a permanently marked polyethylene tape.

- temperature probe. fit};c_i o?1 a well-bal?jnﬁed reel. The cgndLEctor‘s Iembeddled
- carrying bag. within the tape each have seven strands of stainless Steelz.
i The probe incorporates an insulating gap between elec-
lengths up to 2000 ft. (600m). trodes. When contact is made with static water. the circuit is
completed. sending a signal back to the reel. This activates
a loud buzzer and light.
Thewater level is then determined by taking a reading directly
from the tape, at the top of the well casing or borehole.
The high Gualily storage and winding reel has a convenient
carrying handle. a brake. and a sturdy. stand-alone design.
Standard controls include a battery test button, on/offl
sensitivity switch and light.

Measurement Options

The flexible, polyethylene flat tape cable gives very accurate
readings because the permanent markings are at close
intervals. The non-stretch stranded stainless steel conductors
resist corrosion and provide strength.

The design of the tape prevents it from adhering to wet
surfaces in boreholes and wells. Markings are permanently
embossed onto one side of the tape and are available in your
choice of three scales. The tape can be printed on both sides,
with any combination of scales.

M1 Feet and inches: with markings every 1/2"

M2 Feet and tenths: with markings every 1/100 {oot.
M3 Meters and centimeters: with markings every cm,
M4  Markings both sides: any combination of scales.

Instrumentation to measure the properties of \ ' '
soil, rock and groundwater., DYS -9 O lnS t




Series 6500

geokon

incorpaiatled

GEOTECHNICAL
INSTRUMENTATION

F.itures

® Fiberglass construction,

m Scif.aligning, no spiral.

& Lightweight, strong and
abrasion resistant.

® Non-corrodible.

m Telescoping joints, easily.
assembled, using pop rivets.

¥ Can be cut to any length
in the fieid.

B [nexpensive,

Geokon Inclinometer Casing is used in conjunction with all
commercially available inclinometer probes to monitor the
stability of embankments, slopes, rock cuts, foundations
and excavation walls, piles, steel piles, coffer dams etc. The
casing sections are coupled together and grouted inside
boreholes, or fixed to the surface of piies or sheet piling.
The casing and couplings have grooves spaced at 90-degree
-intervals which fit the wheels of the inclinometer probe
thus maintaining the orientation of the probe as it is tra-
versed up and down the casing, The probe accurately mea-
sures the change in the angle of tilt from the vertical of
each portion of the casing. These incremental changes are
added together to give a vertical profile of the casing, chan-
ges in which become a measure of the stability of the struc-
lure.

Geokon Inclinometer Caking is manufactured from pul-
truded fiberglass, the ideal material, being very sirong,
lightweight and enviranmentally resistant. The pultrusion
process guarantees that ‘there will be no spiraling of the
grooves.

Casings and couplings are pop-riveted together and the
joints are waterproofed using tape and caulk. Other acces-
sories inciude bottom plugs, end caps and protective hous-
ings. Inclinometer probes are also availabie.

Pop rivets steel, 1/8"'x3/16" or

Pop rivets
1/8"x1/4" are recommended.
Hand drill A manual-or battery-operaied clec-

trical hand drill may be used with
no.30 drill bits,

Pop-rivet gun Used to expand the pop rivets.

.lncl.inbmeter Casing

and Accessories

—raon

Model number 6501 6502

Max.0.D. coupling in{mm] 2,96(75) 2.45(61)
Max.Q.D. casing in{lmm} 2.77(70) 2.29(58)
Wall thickness infmm) 0.120(3} 0.080(2)
Weight Ibs/fi{kg/m} 0.6{0.9) 0.4{0.6)
Color Yellow Orange

Casing sections

Couplings

6501 availabie in 10t or 3m lengths.
6502 availabie in 3m lengths only.

Standard length — 1 foot {305mm).

Telescoping couplings Available up 1o 10ft (Specify).

Bottom plugs

Top caps

Protective housings

Made from PVC and designed to be
glued and pop-riveted to the bottom
section of casing.

To prevent- debris from falling down
the hole.

For use where vandalism is a problem.
Made from d.inch galvanized steel pipe
with a locking cap. Designed 1o be
grouted in place around the upper end
of the Inclinometer Casing,

For further information contact us . . . . .

Ns- 9%

geokon

ncompoiated

48 SPENCER STREET
LEBANON, NH QO3746, USA
TEL: 603/448-1562

FAX: &03/448-3216
TELEX 4995473GEQOKON




geokon

GEOTECENICAL
INSTRUMENTATHON

Rod-type

Model 1500
Borehole Extensometer
with Electronic Readout

o TYPICAL APPLICATIONS

1. Subsidence over mincs, tunngls, brine cavities cte,

2. Wall movement in tunnels and excavations.

3. Roof sag {or stability} in mines and underground
workings.

Borehole
Extensometers

Geokon manufactures a complete line of
rod-lype Borchole Extensometers to meas-
ure movement in rock and soil materials,

IMPORTANT FEATURES

Simple rugged design.
Great reliability.

-~ Rapidly installed.

- High accuracy and sensitivity.
Easily adapted to remote readout.

4. Pillar deformation in mines and underground chambers.
5. Deformation of foundations in and under buildings.

6. Deformations in bridge abutments.

7. Slope stability in rock cuts and carth embankments.

Geokon Rod Extensometers are dilferentiated by the

i
CHO!ICE @F ANCHORS

type of anchor used and by the number of measure-

ment points in a single borehole. The four basic types
of Geokon anchors are:

Expanding wedge rockbolt anchor - Generally prefer-
red for single position extensometers - it offers a sim-
pie mechanical actuation for quick installation, |ts
wide expansion capabilities and positive mechanical
set under high torgue makes it most suitable for use in
rough, uneven boreholes in fractured ground and in
locations affected by blasting.

‘Snap-ring’ anchor - Useful in competent or hard rock
where smooth uniform boreholes can be drilled. Its
simplicitv allows for the ultimate in speed of installa-
tion, particularly in instances where two or more an-
chors are installed in the same borehole,

Groutable anchor - The preferred anchor for use in
downward-directed boreholes. The extensomeler is
usually preassembled before being inserted into the
borchole. Once it has been putl in place the hole is
then pumped full of cement grout. With a3 more com-
plicated grouting procedure it ¢an also be used inup-
ward-directed holes. The groutable anchor is not suit-
able for measuring settlements in soft ground unless
pravision is made to allow the grout column to short-
en.

Hydraulic anchor - For use in soil and soft ground -
especially if contractions of the borehole are antici-
pated.



Single Position
' Rod Extensometer

Fhe Model A-1 LExtensometer is g very simple,
rugged and reliable instrument that is easily in-
stalled. It is recessed completely within the
borchole giving it optimum protection,

[n situations where borcholes can be drifled
casily and are less than 50 feet deep it is often
preferable to install several Modei A-1 Extenso-
meters of different lengths rather than a mult-
iple position extensometer in a single borchote.

The Model A-1 consists of two expandable
rockbelt type anchors which can be set by
means of a socket wrench. A steel rod extends
from the deepest anchor to the collar anchar
which is set fust inside 1he mouth of the bore-
hole. The rod terminates in g stainless steel tip
inside a hole drilled in the collar anchor. The
coflar anchor has a stainless stee! reference sur-
face. The distance between this surface and Lhe
lip of the long rod is measured by means of ci-
ther o dial indicator or o depth micrometer.
Changes in readings are indicative of ground

Model A-1

ORDERING INFORMATION

ACCESSORIES Specify: movement taking place between the iwo an-
Setting tools. I.Model number. chors.
Dial indicator. 2.Burchule diameter. Tip extension kits are available Tor emplace-
Digital depth micrometer. 3.Anchor depth. ment of the extensemeter Lhrough concrete
Tip extension kit. 4. Accessories required. tunnel linings,
SPECIFICATIONS Model No.A-1 Model No A-2E Madel No . A-25R
Measurement points 1 2 2
Range inches(mm) 4(100) 6(150) 6(150)
Least reading inches{mm) 001{.00) 001(.01) 001{.01)
Borehole diamcter inches{mm) 134(35),1%(43),2(50),24{(62) 1% 0 1%,2102% 1" to 3"
Max.borehole dia.deviation inches(mm) —0,+3%(-0,+10) —0,+%4(—0,+10) —0,+0.1(-0,+2)
Maximum length feet(m) 100(30) 50(15) 50(15)
Weight Ib/ft(kg/m) 0.1(0.74) 30(10) 30{10)

DEEP ANCHOR

% rod
MIDOLE ANCHOR _(.-_—;:'_Iﬂ )
Model A-2 eine

L
" Co%///

Double Point
Rod Extensometer

A dcpth micrometer, inscried into two holes

The Model A-2 Extensometer allows the installation of two meas-

uring points in one borehole. By using two points it is possible to drilled in this reference surface, measures the
distinguish between dangerous deep-seated movements from those position of the rod tip and pipe tip relative to
morc trivial ones occurring close to the surface., the reference surface. I this way any move-
The Model A-2 Extensometer is available either with expanding ment between the collar a_nchur and either the
rock anchors (Model A-2E) or with snap-ring anchors {Model middle or decpest anchor 15 sensed. Movement
A-2SR). Anchor movements are transmitted to the mouth of the of the rock close lo_the _surface will show up on
borehole through a Y-inch rod (rear anchor) and a Y%-inch pipe both the rod and pipe tips whereas rock move-
(middle anchor]. Both the rod and the pipe have stainless steel ment decper than the middle anchor wiil affect
tips which rest inside the collar anchor. This anchor, with its the rod tip only,
stainless steel reference surface, is set just inside the mouth of the Kits for extending the rod and pipe through
borehole. concrete tunnel linings are available.

. DYs - 94
ORDERING INFORMATION 3.Borchole diameter., ACCESSORIES
Specify: 4.Depth of deep anchor. Setting tools. ‘
1.Mode! number. 5.Depth of middle anchor. Digital depth micrometer.

2.Ancher type. 6.Accessories required. Tip extension kits.
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PROTECTIVE

— CAP
qu

GROUTA
BOREHOLE
ANCHOR —

ACCESSORIES
Grout plate and grout
Qil filling fittings.
Dial indicator.

Digital depth micrometer. "

Tell-tale.
Standpipe.

Calibration modification.
TIRDERING INFORMATION

specify:

1.Modei number.
2.Number of anchors.
3.Depth of anchors.
4 Borehole diameter,

5.Type of head mounting,
6.Accessories required.

Mu tip e Point Rod Extenso

1,1%,2,2%,3*
—.02,+.05(—0.5,+1.2)**
150(50)

Borehole diameter inches{mm) 3(75) or over
Max.borehole dia.deviation inches{mm}
Maximum length feet(m)

300(100)

*Any borehole diameter up to 3 inches may be specified,
Nate that the size of the hole required increases with the
addition of morc measuring points.

**Qversize snap-rings can be litted to extend the possible
over range te 0.1 inch(2.5mm}.

ACCESSORIES
tube. Dial indicator.
Setiing tools,
Anchor adjustm
Go-No-Go gage.
Rod spaccrs.
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Spccify:

MODEL A-4
SNAP-RING
ANMCHOR

BAYONMET MODIFICATION ATTING

4

Digital depth micrometer.

ent tools.

Qversize snup-rings.
Collar stabilization tube.

ORDERING INFORMATION

i .Modcl number,
2.Number of anchoring points.
3.Depth of ail anchors.
4.Borehole diameter.

5.Accessories required.

=L
-
".i
= =
1
-
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L Ed
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with Groutable Anchors MEEEr  motel s
—___The Model A:3 Extensometer_is_the_preferred_design. for installation.in.downward NS L
directed-borcholes.which.arc.easily filled with-cement-grout, - R i I 1;35C-'°:0' =
The borehole anchors of the Mode! A-3 Extensometer arc made from lengths of N T ““.\“1
s[cc_l seinforcing bars and they are connected o the measurement rods. The rods are S R
pr_olcc}cd from the grout by placing them inside plastic pipe which may be filled 1".%"‘:""
with oil to lubricate the rods, ensuring their free travel, W] e "
The rods follow the anchor movements which are sensed by measuring the pusition RS L ':
of Lh_e upper tip of the rod relative to a stainless steel reference plate in the head of s ol
the instryument.  Up to six of these rod/pipc/ancher combinations of differing ":_-: AN
lengths can be installed in one borehole. This not only gives the capability of meds- .t AN
uring the magnjtude of any movements but ulso of fucating the various faiiure R O
planes and zones of movements. . ' N
A special bayonet modification to the anchor will allow the measurement rod S ’:-"'
to be disengaged from the anchor and moved a known distance. With such a fea- o Y
ture it is possible Lo check on the correct functivaing of the instrumens during its 0 Lo
working_ life; this adds to its reliability. A tell-tale can be attached to the bottom R ::-'
anchor in such a way that it will project into an underground opening when the op- AT | I A
ening is excavated. This enables the extensometer to be accurately located at its A N
lawer end without resorting to expensive borchole surveying procedunes, s M.
By means of flanges the head of the extensometer is designed to it a 3-inch-stand- N R
pipe that is firmly anchored in the mouth of the borehole at the surface. In cases N ',"f.‘
where recessing the instrument head is difficult the flanges can be left off. 08 A
- - . :-': b‘*.'%.M'
Multiple Point Rod Extensometer i r
- - MEASUREMENT R
with Snap-ring Anchors AT RS
The Model A-4 Extensometer is preferred for upward-directed hotes in hard or e N
competent rock where boreholes arc smooth and uniform and will stay open. ‘,:.'. >:-';;
Anchors are easily installed by pushing them to the required depth on the end of AL e A
the setting rods and them pulling on a cord to remove the locking pin. This aliows S (I Ay
two retaining rings on each anchor to snap outward and grip the borehole. Up to :.".'?ﬁi v
eight anchors may be installed at various depths in the borehole. e n.'i.“
Steel rods from each anchor terminate in stainless steel tips which rest inside the ;"_*: =,
collar anchor. This collar anchor is set inside the mouth of the borehole, again us- LY o
ing a snap-ring type anchor. Where the mouth of the borehole is enfarged a collar (B b
stabtlization tube may be required; it is cemented inside the borehole to provide a P  # s
good gripping surface for the collar anchor. T Ll
The collar anchor has a stainless steel reference plate containing holes through A ",:'_
which the stem of a depth micrometer or diat indicator can be inserted Lo measure L AL
the position of the rod tips. Intermediate borehole anchors tend to support and g »j;
space the longer rods, However, additional spacers may be installed as required. . :.';
e *x
SPECIFICATIONS Modc! No.A-3 Model No.A-4 A =
Measurement points 1106 1to8 ;-:: :-:.
Range inches(mm)  12(300) 12(300) e LL 2
- Least'reading inches{mm)  .001(.01) 001(.01) X "':«
k]

COLLAR
SNAP-RING
ANCHOR
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TEMA.VI
Articulos seleccionados

1. "Application of Rock Mechanics to Foundation Engineering”.
introduction to Rock Mechanics, R.E. Goodman, Edit. Wiley and
Sons, 1990.

2. "Foundations on Rock”. Foundation Engineering in Difficult Ground,
F.G. Bell, Edit. Newnes-Butterworths, 1978.



CIMENTACIONES EN ROCA

Estructuras cimentadas en roca
Aspectos geoldgicos y falla de cimentaciones

~a) fallas por escasa resistencia
b) fallas por deformacién excesiva

c) fallas por erosién y alta permeabilidad
Distribucién de esfuerzos
Capacidad de carga |
~ Analisis de asentamientos

Tratamiento de cimentaciones
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con

buzamiento sl

Vo

:3p% Roca

b. Superficie de roca
con buzamiento de con huzamiento da
poca inclinacidn fuerte inclinacidn

e FanT

d. Estratos econ buzamiento 8. Cama de roca f. Remocidn ds la cama

de fuerte inclinacion - - peligrosa : de roca y cimentacién
en un banco des roca a mayor profundidad

Zanas de compresidn

Zona de compresidn

. _ f
a. Juntas abiertas préximas, S<8: b. Juntas cerradas c. Juntas muy scparadas, S>8:
compresién sin confinar préximas, S<B: fisuramiento (segun
Zonas de compresién Meyerhof, Bishnoi)

{segin Bell}

- Compresibls blando ;| Compresible_blando .o o

d. Capa rigida gruesa sobre capa compresible e. Capa rigida delgada sobre capa compresible
blanda: Falla por flexidn blanda: Falla por penetracion
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Applications of Rock |
Mechamnics to Foundation
Engineering

9.1 ROCK FOUNDATIONS

This chapter concerns the behavior of rock as a structural foundation. Compared
to soils, most rocks are strong and stiff and carrying a structural load down to rock
usually assures a salisfactory bearing. However, large loads, as, for example, from
a skyscraper or bridge pier, can by design cause pressures approaching the bearing
capacity of even moderatcely strong rocks. If the rock is defective, this may provoke
relatively large deformations, particularly when the rock is inherently weak, like
some chalks, clay shales, [riable sandstones, tufls, or very potrous limesiones, or
when the rock is weathered, cavernous, or highly fractured. Sowers {1977} reporied,
for example, that settlements of up 10 8 in. occurred under loaded areas on
weathered, porous fimestone with foundation pressures less than 10 kPa. Thus
there are numerous instances where the rock has to be evaluaied carcfully in
foundation engineering.

Figure 9.1a shows the ideal condition for makmg use of rock as a foundation in
preference to direct bearing on the soil. The rock is strong and relatively free [rom
fractures and the bedrock surface is smooth, horizontal, and sharply defined. In
weathered rock, by contrast {Figure 9.1b), the bedrock surface may be indefinable
and the rock properties may vary widely over short distances vertically or hori-
zontally, confusing those responsible for predicting the foundation clevation and
allowable bearing values. Karstic limestones, depicted in Figure 9.1c. possess a
highly sculptured, uneven bedrock surface, with cliffs, slopes, and variable and
unknown soil depths, and irregular groundwater levels, as well as hidden caverns,
clay seams. and rock of unpredictable guality. Karst terrain can consequently

Rock Foundations ' i 289

k

create treacherous subsurface conditions. Figure 9.1d porirays Irock having:f
rhythmically changing properties duve to interbedding of hard (cemented sand-
stone) and sofl (claystone) layers. The net properties may be more troublesome
than either alone since the strong layers may lack the flexural rigidity and strength
to resist the bearing forces yet complicate the driving of piles or drilling of plcrx'.
Faults can cause additional foundation problems, by viriue of oomprlcssablc gouge
{Eigure 9.1¢), aliered wall rock, and offset groundwater levels; I'auhs also tend lo
complicate inierpretation of depth to load-bearing sirata. Hnghly‘ fractured rock,

depicted in Figure 9.1f, may4lso cause a marked reduction in safe- bear'mg pressures,

{a) (e}

EH

TV T

]

J;l

I1 3

|
et

in \

Figure 9.5 Types of bedrock surfaces. (@) Glacial ull over .
hedrock. {h) decomposed granite, (¢} Kanstic limestone. (di
weathered rock and residuat soil over apdstone and shale
(£} Soil over a fuult in sedimentary rocks. (f) Transported soll
over fractured rock.
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290 Applications of Rock Mechanics to Foundation Engincering

as olherwisc satislactory rocks undergo appreciable deformations connected with
closing and sliding of joints. Furthermore, when buildings are located near cliffs,
throughgoing fractures “daylighting ~ in the cliffl face can undermine their stability.

. Anoiher class of foundation problems occurs in rock with expansive or unstable
minerals such as some montmorillonitic clay shales, nontrenitic basalts, and rocks
mineralized with pyrrhotile, marcasite, or certain other sulfides. Sulfuric acid
released in the oxidation of the latter rnay attack concrete. Highly soluble rocks
like gypsum, and salt will require special attention in foundations of water-
impounding structures, or structures located adjacent to operating wells or drains.
Serious rock foundation problems also arise in formations underlain by completely
or partially mined-out coal, sulfur, salt, or other mineral commodity. Assuring
supporl to structures on the surface overlying abandoned mine workings requires
special investigations and sometimes expensive ircatment.

Enginecring works present a wide variety of rock foundation problems, Homes,
warchouses, and other light structures rarely create loads that test even weak
rocks. but may require rock investigations in connection with cavernous, or
mined-out substrata, or in areas of expansive rocks. Large public buildings like
hospitals, office buildings, and airport terminals may have very large and rather
maodest foads acting near each other; as such facilities frequently cover a relatively
targe area, they may encompass varying foundation conditions and engineering
solutions. Some industrial structures like turbines, boilers, reactors, and accelera-
tors make stringent demands for precise and continued alignment that necessitate
detailed investigations of foundation behavior even when dealing with good rock.
Towers and very high buildings may generate large vertical and horizontal loads
in response to wind or seismic forces. Bridges not only require foundations to be
construcled through water and soil to bedrock but also place piers on steep valley
sides where rock slope stability analysis becomes part of the foundation engineering
work (Figure 9.24). This is also true ol dams, which can create relatively large
inclined loads at their base and in their valiey side abutments. Concrele arch dams
transfer some of the reservoir and structural load to the abutment rock (Figure9.25)
while concrete gravily and concrete buttress dams direct the load primarily into
the foundation rock. Earth and rock-fill dams create smaller, usually tolerable

_stresses and deformations in rock foundations. All types of dams may suffer
problems due to seepage in lractured or karstic foundations and all can be adversely
affected by rock slides in the abutments, whether due to seepage forces, structural
loads, or other causes.

To support building loads with tolerable deflections, it is possible to use several
types of foundations. We will concern ourselves only with those intended to (ransfer
some or all of the load to rock. Figure 9.32 shows a common solution where a
modest excavation through the soil permits a fooring to bear directly against a
prepared rock surface. Depending on 1he nature of the work and the magnitude
of the load, the rock may be either simply inspecied, drilled and tested, or prool
loaded prior (o confirming the foundation grade. Setting foundation grade is often

Figure 92 Foundations of a bridge and a dam in very
steep terrain. (a) Footings for the Glen Canyon Bridge., built
by the U. S. Bureau of Reclamalion across a precipitous
canyon in Navjo sandstone. The small, dark squitres on the
rock are rock bolts, (A) The other abutment of the bridge
and the feft side of Glen Canyon arch dam.
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Figure 93 Types of rock foundations. (a) Footing on
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into rock.
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It to be determined during construction and may depend mainly on judgmcnl o

on rock classification (c.g., using the geomechanics classification d:scused L}
Chapter 2). During construction the stability of the stope cut through the soil and

" through the weathered rock needs 1o be assured. the excavation must be draineg.

and cleared of debris so that a good contact with concrete can develop. and the
dozd-bearing surface must be kept from deteriorating in the mlcrvai‘befurc cop-
creting. For footings carrying only moderate load, design may be dn:laled to meet
special requirements of the sructural engineer and architect without a'ny reference
to rock-bearing capacity or rock settlement. But jarge foads or rock I1'nargmal.l i
quality may demand rational evaluation of the allowable loads lhron';gh calcula
tions or tests. Procedures for doing this will be discussed in subscqucnl sections,

Piles (Figure 9.3b) are driven to carry loads down to a satisfactory bcanng layer

They may be driven from the ground surface or cast in drill holes. If lhc'ovcrburdu
ts soft or if the piles are [airly short, most of the reaction comes from lhc pile tip;
in this case, the pile is usually driven as much as a meter. occas:onally more, into
the rock until a specified number of blows is required 6 penetrate a ﬁxicd distance
Piles can be driven in this manner into weak rocks like chalk, wfl, claysione, and
weathered rocks of many varietics, but they cannot be driven more than a ke
centimeters into fresh, hard rocks like limestone or sandstone unless equipped
with hardened steel-driving points. It is difficult 10 guarantee pile sc%allng in the
case of an irregular or inclined bedrock surface. In fact, steel piles dnvcn at smal
angles against a limestone surface have been destroyed by bending as t_hey skidde
off the rock. Piles cast in boreholes may develop significant side resistance in bonc
against weathered rock and overburden, then behaving like “friction piles”™ tha:
are driven into clays. Cast-in-place piles may be “socketed ™ into rock by drilling
some distance beyond the bedrock surface, in which case both bond along the sidz
and end resistance may be mobilized. Piles bearing on weak strata a!nd soils an
somelimes constructed with an enlarged base formed by reaming the bottom of tk
drill hole. This spreads the load to achieve restricted bearing pressures. As discusset
tater, the bearing capacity of most rocks is sufficienily high that entarged basesar
rarely necessary. the maximum loads being dictated by the concreie rather thu
by the rock sirength. ' %

Very heavy loads can be carried to bearing on rock through the use ol piers®
drilled shafts (Figure 9.3¢). Large-diameter bucket augers, or spiral augers ofls
mounted on cranes, enable drilling through overburden. weuk and cvcn‘modcralﬂ
strong rocks like claysiones. [riable sandstones, chalk. wcathcrcd rocks. &
evaporile deposits. The drilled shafis are then cleaned out and fitled \I.vuh coneres.
il water conditions will not permit pouring concrete in the dry, {remie constructie
is used. To obtain satisfactory contact and bearing in good rock, n‘:s comms
practice ta dnll the shafls several meiers or more into the rock to form a “rod
socket.” In this case. the load is carried by a combination of end bcarmg w
peripheral shear (bond or {riction) as discussed later. Drilled piers \uth very lar¥
vertical loads (g 10 MN) are cconomical if they do not require L.Nng wort




hgl"c 9.4 Specta! Toundations. (o) Grout ullumn\ for construction
~er old mines. (M Hold-down piers. for ﬁucl‘.m}: rock. (¢) Deeply
: vithles, 1o incrcise the effective weight ol a gravity struciure,
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stoppage for handling flowing ground or drilling out hard rock blocks, or other
spectal construction procedures. Inspections and tests to cvaluate the bearing
capacity and deformability of the rock can be conducted in the rock socket as the
diamecters are usually large enough to admit an engincer or peologist. This is an
advantage over pile foundations where Lhe bearing is remote and inaccessible.
However, rocks that cannot be drilfed due 1o bardness, pinnacles in the surface, or
flowing water conditions can idle expensive equipment. squandering any cost
savings,

Other types of foundations in rock ure sometimes called for. Muss concrete
structures like gravity dams, bridge piers. and power houses are sometimes
leunded on cgissons sunk through overburden and waier, Buildings over aban-
doned minc openings may be supporied on grouted columns of crushed rock
(“grout colurmns™) bearing on the floor of the old mine opening (IMgure 9.4a).
Structures placed in rock excavations like spillway gates and spiliway slabs may
require Iold-down piers (Figure 9.45) or tensioned rock anchors 1o reduce heave
duc to rock swelling. High-capacity, tensioned anchors arc used lo increase
foundation compression in oppasition to hydraulic uplift, for example, below
buitresses of 2 dam on layered rock (Figure 9.4¢).

9.2 ALLOWABLE BEARING PRESSURES IN CODES:
BEHAVIOR MODES

The design of a foundation requires that the bearing pressure and bond
(“adhesion™) allowable in each geological unit be established for the base and
sides of the foundation member. The values selected must have a margin of safety
against loss.of load-carrying capacity (bearing “failure ™y and must work without
large dellections. In routine work. these values are usuaily taken from building
codes. which provide conservative safe pressures and reflect regionat experience.
- The more useful codes of practice reflect engineering geology history and incorpo-
rate local formation names as well as rock indexes. For examptle, Rochester, New
York, specifies the bcaring pressures for cach of the local rock formations and
delines defects that are unacceptable in the foundation as summarized in Table 9.1.
Tuble 9.2 cites allowable bearing pressures. from a sumpling of building codes - the
stipulated pressures being intended (o satisly both hearing capacity and settlemsnt
hmitations and (o provide a fuctor of safety. When there is dittle to be gained by
deviating from local building codes or when it is not feasible to reach an indepen-
dent assessment of bearing capacity and deformability, applicable codes should be
followed. However, most codes do allow for variance if the request is suppor £ by
an enpineering report and it witl be economical to fellow (his course o many coses
27 ~the codes of practice tend o be so very conservative.

68¢
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TABLE 9.1

Provisions of the Building Code for Rochester, New York
(Dates Given in Parentheses) -

Rock is classified as:

Soft rock : Clinton and Quecnston shale
Medium rock: Rochester shale
Hard rock: Lockport dolomit¢ and Medina sandstone

If a2 hole below the bearing surface passes through at least 5 {1 of rock, the bearing
capacity shall be: 15 tons/f1? (1.4 MPa) in soft rock: 25 tonsfft? (24 MPa) in
medium rock; and 50 tons/ft? (4.8 MPa) in hard rock (providing that all § ft are
in the same kind of rock). (10/13/33) '

For buildings less than six stories or 751t high, the Dircctor of Buildings may reduce
the number of drill holes required to be as few as, but not less than, one-fifth of the

number of bearinyg areas, if in his or her opinion the nature and condition of the

rock justify such omission. (1/11/66)

Searny Rock . (11/29/60)
1f seams of soil or soft rock having little or no bearing value occur within the 5-ft
depth below a bearing area:
1. Scams less than § in. thick (6 mm) may be ignored.
2. Seams ftodin. thick (610 17 ot occurring deeper than 3 {t may be ignored.
3. Seamsthickerthan $in. (13 runjand deeperthan 5 ft may be ignored depend-
ing upon the discretion of the building inspector.
4. Scams more than b in. (23 mythick eccurring within a depth of 5 {t, or more
thap ! in. (6 mm) thick occurring within the first 3 §t of depth are unsatis-
. factory. The beaning surface s to be lowered below the bottom of the lowest
* known seam of thickness greater than §in. and further as required to meet
these provisions. A rew boring or borings shall then be required unL‘i_any
seam occurnng in the new borings will bz examinad as above.
5. The Building Director mav order pressure grouting ol scams and tesls to
establish bearing vulues of grouted foundutions,

Since “rocks™ embrace many kinds of materials, rock foundations behave ina

number of modes. Unless thie rock is known to be weukest in shear like somsa
weathered clay shales apd wezthered voleanics, it is not cbyious that the resulis of
bearinye capacity research in seil mechanics is applicable. Failures in clays follow
rotation und shear displacéments as depicted in Figure 9.3¢. Intact rocks are
weakest in tension and it 15 the propagation of extension [ractures thit p‘.. mits lh:
indentation of a joaded area on rock.

" and open less than | em. r

oo : N -

. I
TABLE 9.2 s
Allowable Bearing Pressures for Fresh Rocks of Various T)pcsi According 1

Typical'Buiiding Codes; Reduce Values Accordingly to Account for Weathering, or
Unrepresentative Fracturing.” Values from Thorbum (1966) ;and Wooduard,

Cardner, and Grcer (1972) |
" . Aliow. Bear. Press.
Rock Type Age Location ( (MPa)  1/ud

Massively bedded |

limestone® UK. '8 1%
Muassively bedded -I '

limestone® UK.-s 1] 38 3%
Dolomite * L. Palcoz. Chicago D] 4.8 Y
Dolomite L. Paleoz. Detroit ' ] LO-96 o
Limestone U. Paleoz. Kansas City T 0.5-5.8
Limestone ; U. Paleoz. St. Louis Il 2448
Mica Schist Pre. Camb. Washington 1 0.5-19
Mica Schist Pre. Camb. Philadeiphia il 29-38
Manhattan schist® Pre. Camb. New York ‘ 1] 5.8
Fordham gneiss’ Pre. Camb. New York . 5.8
Schist and slate . UK: ;1 0s5-12
Argillite Pre. Camb. Cambridge, MA : ‘ 0.5-1.2
Newark Shale Triassic Philade!phia i 0.5-1.2

_Hard, cemented : . i

shale UK. I 1.9
Eugleford Shale ~ Cretaceons Dallas | | 0.6-1.9
Clay shale U.K.& B K
Pierre Shale Cretaceous Denver i iy 1.0-29
Fox Hiils : %

_sandstone Tertiary Denver | i 1.0-29
Solid chalk Cretaceous U.K.© v 0.6
Austin chalk Cretaceous Daltas i 154
Friable sandstone ) I

and claystone Tertiary Oukland Clo04-10 Y
Friable sandstone ,

(Pico formation) Quaternary Los Angeles ! 0.5-i.0

* When a range is given, it relaied (o usuad range in rock conditans,
* Thickness ol beds greater than | m, Jmnt spacing greater than 2 m: unce nnncd COmpreasiy

" strength greater than 7.7 MPa (lor a 4-in. cabe). |

* Institution of Civil Engincers Code of Praciice 4. o

? Sound rock such that it rings when struck and does not disintegreate. Cracks are usaearhers
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Cracsing (o}

Figure 9.5 Muades of [ailure of a footing on rock. (ak (h). and (¢} Development of failure
\hrough crack propugation and crushing beneath the footing. (4) Punching through collapse
vl voids. (e) Shear Tailure.

Freure 9.5 traces the development of penetration into a brittle. nonporous rock
s dewcribed by Ladanyi (1972). Assuming the rock mass is relatively unlractured,
uding initiully follows an elastic load- deﬂccuon retationship predictable by a
« hike Tquation 6.10, the precise form dcpcndmg on the shape and defor-
= of ithe footing. Afler attaiming a load siich that cracks initiate, further

tuds eracks (Figure 9.5q) and at still higher loads they coalesce and
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intcrlere. Eventually, the cracks separate slivers and wedges that buckle and crush
under additional increments of load (Figure 9.5b). PDuce to dilatancy. the bulb of
cracked and crushed rock under the loaded ares expands outward, cventually
generating a radial network of cracks. one of which may Hinally propagate Lo the
frec surface as in Figure 9.5¢. Accerding Lo the load distribution on the footing and
the propertics ef the rock ina cracked state, the maximum permissible delormations
may be attained at any one of the stages depicted in Figure 9.5a-¢.

In practice, rock masses undergo additional permanent deformation owing (o
closing of lissures, eracks, and pores. In open-jointed rock or rock with compressible
sgams, the deformations on closing or squeezing of fractures will most likely govern
design even though the rock itself cannot be said to “izil” Highly porous rocks
likc some chatks, friable sandstones, and scorinceous basalts may suffer destruction
of the pore skeleton as explored i Chapier 3 (Figure 3.6). In weakly cemented
sedimentary rocks, irreversible sctticments from Uns cause can occur at any level
of stress without cracking and driving of wedges: itis mode of “failure™ is termed
“punchina™ (Figure 9.54). Fracturing, joint closing, and punching may occur

- simultancously, or sequentially in any order; thus almost any load-deformation

history is possible. Conversely, if the geotechnical examination of the foundation
ruck attempts to measure the openness of jointing, the strength of the pore skeleton,
and the deformability and strength of seams, it may be possible 1o predict the foad
versus delormation response of the foundation under any preseribed intensily and
character of foundationload. Respecting the tolerance ol the structure to deflections
m its foundation, the allowable bearing pressures can then be selected.

9.3 STRESSES AND DEFLECTIONS IN ROCK
UNDER FOOTINGS

When a rock foundalion behzves elastically, the displacements and stresses in the
neighborhood of a footing can be calculated using the theory ol elasticity. either by
reference 1o established results, for example, Equation 6.10, or through use of
numerical modeling techniques,. most noteably the finite clement method. The
stresses and displacements of footings loaded by any disiribution of shrur and
pressurc can be oblained also by superimposing selutions corresponding to a
point load. generally inclined and acting on the surface of a half space. Poulos and
Davis (1974) present results obtained in this manner for rigid and Hexible footings
of rectangular, circular, and other shapes, '
Particular solutions using the finite clement method may be required il the rock
is heterogencous or anisotropic (Figure 9.6). In this method described by
Zienkicwicz (1971), the region of influcnce of the footing, wenerally at fcust six
times its width in radial cxtent, is subdivided into clemenis, exch of which is

assigned a set of elustic properties. When the distribution of pressure and shear on
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Figure 9.6 Example of a finitc element analysis of a strip footing under
vertical oad on a helerogencous rock foundation. Analyzed by Victor
Saouma. Cornell Universily. () Finite element mesh: the ruked elements
& have £ cqual (o onc-lenth that of the other clements. (b} Deformed
mesh with greatly exspgerated displacements
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Figure 9.6 Example of a finite element analysis of a strip footing under vertical

load on a heterogeneous rock foundation. Analyzed by Victor Saouma, Cornell
University. (c} Yectors showing directions and magnitudes of principal stresses in ..
cach clement in the region enctosed within 1he locus A4" of the mesh. (The symbot T
wdentifies tensile stress.) '

: ! .
the footing are input, one obiains the stresses in all the elements and the displace
ments of a sct of points throughout the medium, those of the footing itsell and any
instrumented points being most interesting. Such programs are available in most
engineering design offices. The representation of joints and seams of rock masses in
finite element analysis is discussed by Goodman (1976} and special applications i
peotechnical engincering are described in the book edited by Desai and Christian
(1977). : b

Through the use of elastic solutions or special numerical models, it will be
possible to find how a particular foundation responds 1o loads. h is‘ntol practical
10 explain such methods here but it is instructive 10 examine in particular how the
load is transferred to the rock in the case of a general line load acting on rocks with
various geological structures. ' -

Consider a line load (force per unit length) acting normal (o the surface of 3
semitnfinite, homogeneous, elastic, and isolropic medium as shown in Figure 9.7
The problem depicted is one of plane sirain, meaning that the load P, conlinues
indefinitely in the direction perpendicular to the paper. The principal stresses
produced by P lie entirely along lines through the poini of upplication of'P [ie.ata

S
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point in the medium located by polar coordinates r and @ (slyee Figure 9.7)]. the
normal stress acting along any radius (i constant) is a principal stress and is cqual
10
2P cos @
¢, = ——0 . 3.1}

nr

while the normal stress acting perpendicular to this direction and the shcar stresses
referred to these local axes are both zero,

aqe=10 ‘trcso,.'

The locus 4, constant proves 1o be a circle tangent to the pomt of application of P
and cenlered at depth Pf(ra,). A family of such circles, drawh for a set of values of

o, = 2028
"

"agurc 9.7 " Bulbs of pressure™ resulting from loading of an
clantic half planc by {e) 2 normal line lmd (hya \hcar line load.

|
|
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Figure 9.7 ' Bulbs of pressure™ resulting form loading of an elastic half
plane by (¢} an inclined tne toad.

?

g, are somclimes termed “bulbs ol pressure.” They show graphically how the
applied load dissipates as it spreads out in the rock.

Similariy, when a line load acts in shear, the stress d:qtnbuuon is entirely radial
(Figure 9.7h). At polar coordinates r, 0, the only nonzero stress is directed radially
and has the value

g, = 225in0 ©9.2)

n

r

The locus o, constant is represented by two circles tangent to each other and

centered a distance (J/(na,) 10 the ripht and teft along the surface from the point of
application of {J. The lefl circle represents tensile stress while the right one repre-
sents compressive stress. Figures 9.7q and b can be combined into a single set of
pressure bulbs centered along the line of action of R_ the resultant of P and Q. as
shown in Figurc 9.7¢. The upper circle now represents teasife stress while the lower
represents compression. Near the ground surface, tensile stress is lost as the joints
apen; at greater depth the lensile stress increment adds to the initial horizontal
compression, the net stress remaining compressive untita sufficient load is reached,
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Another interpretation of the bulbs of pressure is possible. We have seen that
the circle tangent at P or Q gives the locus of constant principal stress. It can also
be viewed as the envelope 10 a bundle of vectors radiating from the point of appli-
cation of P or Q and defining the radial pressure distribution on a circle centered
about the point of load application. This is-a useful image becausc it enables one to
visualize how planes of limited [riction like bcddmg, sch:stosnly, faults, and joints
must alter the contours of principal stress.

. Figure 9.8 shows a halfspace ina rcgularly jointed rock loaded by inclined line
load R. In isotropic rock, the pressure should distribute according to the dashed
circle: but this cannot apply o the jointed rock mass because the resullant stress

\ '
L——Bulh of pressure

for sotropic rock

Paraliel
to B8

Bulb of pressure
for the layered
rock

Figure 9.8 Nuarrowing and deepening of the hulh of pressure due to
limited shear atress along decontinuitics.
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Figue 9.9 Line load inclined arbitrarily on a half space in
trunsverscely isotropic rock.

cannot make all angles with the joint planes. Accordmg to the deﬁmuon ol inter-
layer [riction, the absolute value of the angle between o, and the normal 1o the
discontinuities must be equal 1o or less than ¢;. Therefore, the buth of pressure
cannol extend beyond lines 44 and BB, drawn at an angle equa! to ¢ with the
normal to the layers (compare with Figures 7.6 and 7.7). Because lhe bulb of
pressure is confined more narrowly than in isotrapic rock, it musl conlinuc more
deeply, meaning that the stresses are hlghcr at.a given depth below the load vector
than they would be in rock without dlSCOI’llII’!UlIICS Depending on the orientation
of the line load and the direction of the planes of discontinuity, some load can also
fow into the rock parallel to the layers. In the particular case posed in Flgurc 9. 8,
any stress increment parallel (o the layers would have to be tensile. | !

A more formal examination of the influence of discontinuilies oni the stress
distsibution beneath footings can be obtained by establishing an |equwalcnt

L T R VI

anisotropic medium for the rock mass as introduced in Chapter 6 (Equ.mons 6.23
10 6.27). For the special case of a linc load decomposed into componcms XandY

parallel and perpendicular 1o the planes ofdnsconunu:ly (Figure 9. 9) John Bray'

! Unpublished nows. 1977, Imperial College, Londun. Royal School of Mines., Qnalan D.

Conway (1955) Nutes on the orthoteopic half pline subpeciad 1o an\nltmd loads, J.
Appl. Mech., Vol 77, No. L, p. 130
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showed that the stress distribution in the rock is still entirely radial with o, = 0,
=0 and
te =0

o’r=_.-
R,

h[ . XcosB+ Ygsinff j ] ©93)

(cos® i —gsin®* ;12 + K%sin? B (:lc'Js2 Ji
where ris the distance from the point of load application amll fl = (0 = &) as shown
in Figute 99. ff is the angle from the line of action of X 1o a radius through the

[Il

’ --.L_.-.J —
/ ] W aes
[+ el _.““:

M "..-‘-. ]

¥ L
" . . | !
Figure .00 Lines of equal stress (butby of pressured
determined by Garievand Iirlikh?m {1971 from models.
1 i detined i Figure 9.9,)
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point in question. Note that X is not normal to the surface but is parallel to the
planes of discontinuity. The constants g and h arc dimensionless quantities describ-
ing the propertics of a transversely isotropic medium “equivalent ™ to the discon-
tinuous rock mass and are given as foilows: .

— i + — ___._E — | 3.4
9= (I =9k, S ©4)

R T N ' v
"= \/ \r:rz)(—r‘ * k"fs] ~2fo-5) )

In the above expressions £ and v are the elastic modulus and Poisson’s ratio,
respactively. of the rock itsclf, k, and k;, are the normal and shear stiffncsses (FL™ %)
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e | T
e o
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Figure 911 Bulbs of prexsure under line loads cileu-

lated by John Bray using the method of Equations 9.3
(0 9.5 (uppublished noes, 1977)
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of the discontinuities as discussed with respect to Equations 6.23 and 6.24, and §
is Lthe average spacing between discontinuities.

Using Equations 9.3 to 9.5, it is possible 1o calculate lines of equal radial stress
under line loads with arbitrary inclination relative to the direction of layers. In all
the equations concerning loci of constant radial siress, it can be noted that the
inclination of the ground surface does not affect the answer except to establish
which parts of the loci lie within the ground. John Bray compared the results of
model studies published by Gaziev and Erlikhman (1971) with linc-load solutions
from Equation 9.3, calculated with joint properties such that closing of joints is
equal in magnitude to the compression of the rock, that is, E/f(1 — v*) = k,5; and
the slip along joinls is 5.63 times the shear displacement of the rock parallel 1o the
joints, that is, E/f2(1 + v)] = 5.63k,5. With v = 0.25, this gives g = ﬁ and
h = 4.45. The agrcement in shapes between the principal siress contours found in
model studies (Figure 9.10) and calculated with Equation 9.3 (Figure 9.11) shows
thai stresses caused by lootings on layered, schistose, or regularly joinied rock can
be predicted rationally.

9.4 ALLOWABLE BEARING PRESSURES ON
FOOTINGS ON ROCK

“Allowable pressurc™ on 2 footing is the maximum pressure against the rock
surface consistent with both deflections, and limiting equilibrium (“stability™) as
well as permissible stress values in the concrete; the latter may govern design with
high loads or very good rock. DeRections are usually more limiting than stability
when dealing with rock. An appropriate analysis of settlements and rotations under
a footing on regularly bedded or fractured rock can be made by superposition and
integration of Equation 9.3 using the stress-strain relations of Equation 6.9 with
Eguations 6.23 10 6.27. Kulhawy and Ingraffea (1978} and Kulhawy (1978) offered
a simpler method to estimate setifement in fractured rocks under sirip, circuiar,
and rectangular footings. It is sometimes practical 1o conduct load tests on footings
in the field, in which case safe pressures can be established directly without separ-
ately evaluating the structural and physical properties of the rock. However, such
tests are expensive and can seldom encompass the whole range of rock and environ-
mental conditions pertinent to a foundation. Finite clement analysis offers another
approach by which the variability of site conditions and rock properties can be
studied to achieve an economical design.

The calculation of a bearing capuacity according to limiting equilibrium calcu-
lations for a footing under load must respect the complexity and variety of the
failure modes discussed ecarlier. Although we can give no universal formula for
bearing capacily of rock, several simple results prove useful as tools to calculate
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1
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U
the order of magnilude of a limiting sale pressure. Tests in isotropic rock have
shown that this pressure often occurs at a settlement apprommately equal lo 4t0
6% of the footing width. b
We consider now the mode of lailure shown in Figurcs 9 5a to ¢, in ‘which a
laterally expanding zone of crushed rock under a strip footing |ndu0:s|rad|al
cracking of the rock to cither side. The sirength of the crushed rock under the
footing will be described by the lower failure envelope in Figure 9.12, while (he
strcnglh of the less fractured, neighboring rock will be described by lhc|upper
curve in the same figure. The largest horizontal confining pressure that can be
mobilized to support the rock beneath the footing (zone A in Figure 9. 12) is py,
determined as the unconfined compressive strength of the adjacent rock< (zonc B
of Figure 9.12). This pressure determines the lower limit of the Mohrs circle

Strangth of rock mas
{region BI

Swrength of rock mass
alier crusting

= =N

Figure 9.12  Analysis of beining capacity on rock,
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Fipure 9.13 Example of hearing-capacity analysis for alhighly fractured greywacke
sundaonce. [Aflter Raphael and Goodman (1979).]

tangent to the strength envelope of the crushed rock under the footing.? Triaxial
compression tesls on broken rock can define the Iallcrlslrcngth envelope, and thus
the bearing capacity can be found. Figure 9.13, for example, shows triaxial com-
~ression 1est results by Raphael and Goodman (1979) on intact and broken core
.a2mples from a foundation in highly fractured greywacke sandstone. The condition
of the rock surrounding the footing can be reprcscr"}lcd by the envelope corre-
sponding to the peak sirengths of core samples in which all the fractures were
carefully fitted together and held with tape before ttl:siing. The condition of the
rock under the footing can be described by the envelobc corresponding Lo residual
sirength of such specimens. With these strength properties determined and a factor
of salety of 5, the bearing capacity is estimated as (12 MPa. For relerence, the
wneonfined compressive strength of the intact rock is 180 MPa.
Examination of Figure 9.12 leads to the conclusio:)' that the bearing capacity of
& hemogencous, discontinuous rock mass cannot be less than the unconfined

©rzesied by Ladanyi (1972) who acknowledges R, T, Slw.ld (1954), *Stress and velocity
st mechanies™ L Math. and Physics, Vol M pp. |44 150,
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compressive strengih of the rock mass around the footing, and this can ke taken as
a fower bound. If the rock mass has a constant angle of internal friction, ¢, and
unconfined compressive strength g, (Mohr Coulomb maierial), the method of
Figure 9.12 establishes the bearing capucity as: '

q; = qiN4 + 1) {9.6)
where
Ny = tan? ¢
s = tan?l 45 + 3 9.7
\

Actual conditions may call {or special analysis. Figure 9.14a, {for example, shows
a footing bearing on a thin, relatively rigid sandstone layer underlain by more
flexible ciaystone. With sufficient load, the stiff layer wiil break in flexure. thereafier
transferring a greater proportion of load to the clay shale. The deflections associated
with the cracking of the upper layer will probably limit the design loads. Otherwise,
the bearing capacity wiil be that caiculiated from the propertics of the lower iayer.
The steensith of the stifler Liver can be analyzed considering it to be a thick beam.

Fipure 9,140 depicts a looting resting on a poriton of a single joint block creuted
by orthogonal vertical joints cach spaced distance 8. Such a condition might arise,
for example, in weathered granite. I the footing width B is equal to the joint spacing
3. tiie rock foundation can be compared to a column whose strength under axial
Joad should be approximately equal to the unconfined compiessive strength g,.
if the leoting contacts # smaller preportion of tire joint dlock, the bearing capacity
increases toward the maximum value consisieni with the bhearing capacity of
homopeneous, discontinuous rock, obtained with the construction of Figure 9.12
or from Equation 9.6 as appropriate. This problem was stwdied by Bishnoi (1968)
assuming that some load is transferred laterally across the joints, Modifying this
boundary condition for an open-jointed rock mass in which lateral stress transfer
is nil yiclds:

' i : S\Ne - LiNg i
=q{—— | Nl = -t 98
G e LN 03
Compafing the results of computation with Equations 2.7 and 9.6 shows that open
joints reduce the bearing capacit «nly whentheratio §/2 ¢« in the range from 1 to §,

the upper limit increasing with 6.

When determining the safe bearing pressures on a looting on rock. it is never
permissible to use the bearing capacity as calculated. or even as measured by load
tests in situ, without consideration of scale eflcets. There is an ¢lement of uncer-
tainty associated with the varohility of the rock and a significant size eflfect in
strength under compressive Io.. ... However, even with a lactor of safety of 5, the
allowable loads will icad to be higher than the code values sampled in Table 9.2,
except when the foundation is on or near a rock stope.
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Bearing capacity may be considerably reduced by proximily-lo a slope becavse

modes of potential failure may exist in the region of the foundation with unsatis- Figure 9.15 Reinforcing structure fur the ahutment of ('uuc[ic.s! arch dam, Sp.
factory degrees of safely even without added loads. The initiation of sliding could [Reproduced from Alvares (1977) wish permission, | (i) A view nl‘;lhc structure fros
cause violent structural collapse for bridge piers, side-hill towers, and abutments downatream. ?

of arch dams; thus the slopes must be explored and snalyzed diligently. In such !

cuses, special reinforcing structures may be needed. Figure 9,154 shows a concrcle ; l

structure added downstream ol the slender right abutment of the [53-m-high . |

LJ
xR

Cunclles Arch Dam, Spain. By means of its own weight und the passive resistance
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Figure 9.15 Reinforcing structure for the abutment of Canelles arch dam, Spain.
[Reproduced from Alvarez (1977) with permission.] (f) A herizontal section,

of five tunnels filled with reinforced concrete (Figure 9.15b), the structure is
supposed Lo increase the factor of safety against sliding '(lrm a daylighting system of
vertical [ractures in the Cretaceous limestone. The fractures are hiled with up to
25 cm ef clay, and recur with average spacing of 5 m. Thc tunnels are intended to
extend beyond the line of thrust of the arch, and can mobilize up to 5000 tons of
tenstle ferce.

.Analysis of failure modes for foundations on rock slopes, assuming the geometry
of failure to be determined by discontinuity planes, is an extension of methods
discussed in Chapter 8. The addition of a force to lhlc stereographic projection
solution for plane and wedge slides was discussed in that chapler {c.g., Figure 8.12).
Tire problems at the end of this chapter examinc how the equations for stability

‘nder plane failure and for a slide composed - two |planes can be modified to

.aclude one or more forces applied to ihe sliding TS,

Limestope is always suspectas a foundation rock for dams becanse past weather-
ing may have opened up cavitics capable not only o[{r:ansmimng leakage but that
may zlso reduce the bearing capacity of the foundation. This concern relates to

] R .
earth and rock-fill dams as well as to concrete structures, Patoka am, Indiana, an
taith und rock-fill embankment about 45 m hi;_,h illus’lrales foundation problems
hat can arise when dealing with limestone.® The dam was buiit over a series of
=17t Paleozoic sandstone, shaie, and limestone formitions. Solution cavitics and
©remeeniaiped joints demanded considerable [ohnddhon treatment by the

“Engineers to provide bearing capacity and prolc&.non [roim erosion of the

~nt material into the interstices of the rock mass. Concrete walis 30.5 cm

Sand SO M !rk\hcﬂ {1978) Seepage conltrol mczlsurm at Patoka Dam, Indiana,
frmed Moectimg, Chicage, Octoher.

~| 3460
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Figure 9.16 Foundation tresiment required under o dike at Patoka Rescrvoir, Indiana. {m)
View of a reinforeed concrete plug te bridge across a rubble-filled cavity. (h) Verlical section
through the structure. (Courtesy of Benjamin Kelly, Corps of Engineers. Louisville
District)
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thick were constructed against rock surfaces excavated by presplitting; these walis
separate embankment materials from open-jointed limestone. The rock was
grouted through the walls after they were constructed. Decp foundation grouting
could not satisfactorily consolidate the rock and close seepage paths in the abut-
ments due 10 excessive grout flow into open cavities, difficulty in drilling through
collapsed, rubble-filked cavities, and hole alignment problems created by the
sirregular limestone surface. Instead, a cutofT trench averaging 8.5 m deep and about
17 m wide, and backfilled with lean concrete, was constructed along a side-hill
length of 421 m in the right abutment to carry the foundation to the shale below
the cavernous limestone. Rool collapses that had occurred under natural con-
ditions left blocks of sandstone in clay as incomplete fiflings of cavitics reaching as
much as 12 m above the top of the Mississippian limesione into the overlying
Pennsylvanian sandstone. One large coliapse leature under the abutment of a dike
was bridged with a reinforced concrete plug and wail (Figure 9.16).

Although not neady so unpredictable and treacherous as karstic limestones,
decomposed granitic rocks may also require special foundations, particularly for
large dams. Quite commonly, the degree of weathering of the rock forming a valley
increases nolably as the upper part of the valley is approached. Figure 9.17 shows
a large gravity monolith that was required, for this reason, in the upper part of the
abutment of an arch dam in Portugal. -

Figure 9.17 Gravity block seyuired for the upper part of the right abutment of
Al Rabapao Dam. Porwgal. (Courtesy of De. Manual Rocha.)

Decp Foundations in Rock T
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9.5 DEEP FOUNDATIONS IN ROCK 1
\
When the allowable loads on the surface soils are low. it may be economncal lo
carry the structural loads to rock by means of driven or cast-in- placc piles, or piers
cast in drilled shafts (Figure 9.3). When concrete is poured agamsl drilled rock 2
surfaces, it develops an adhesion (¥ bond ™), which can carry shear strcsscs upto the i‘E
shear strength of rock or of the concrete, whichever is less. To design the foundation, §

it is necessary to consider'how the load will be distributed between bond on the §
sides of the pier or pile, and bearing resistance al its end. The lcnglh‘and diameter ,
of the pier (or pile)can be selected to strike a balance between the two so that neither
permissible bond stresses nor permissible bearing pressures are cxcccdcd '
Bearing capacity increases when a footing is buried because it rcqunres additional £
work to expand the lailing region against an increased rock prcssum An exception |
to this rule is the case of failure by punching caused by the collapse of | pore structure |
or the closing of joints. In cohesive soils, the bearing capacity bencath plnles buried ¥
more than four diameters can be increased from the surface value of six times the’

-undrained shear sirength (8,) 1o nine times the undrained shear slrcnglh (which

corresponds to 4.5q,) (Woodward, Gardner, and Greer, 1972). Evcn this is con-’
servative as shown in tests by Wilson (1977) on 900 mm diameter cast-in- piaoe‘
concrete piles socketed into Cretaceous mudstone: the bearing stlrcngth was al’
least one-third greater than 95,. The British code (Institution ofi le Enginecrs
Code of Practice No. 4) permits a 209, increase in sale bearing czpac:ly for cacha
foot of depth up to a limit of twice the surface value. q

The settiement of a rigid circular bearing plate on an isotropic, cf:{suc half space 3
was given in Equation 6.10. Following Poulos and Davis (1968}, we introduce a }
depth factor (n) in that equation to express the settlement «w,,, of the lower end ol'
a pier or pile set in the base of a shaft below the bedrock surface (F:gurc 9.18a):

_ ("ﬁ)pznd“ ¥ )ﬂ i (9 9)

base E.n 3\

where p,., is the normal pressure at the lower end of the pier or pllc
v, and E, are the Poisson’s ratio and elastic modulus of the rock
a is the radius of the lower end of the pile or pier
n is a factor depending on relative depth and on v, as gncn in Table 9.3

mhdﬁdﬁ“ﬂnm [T

Il a pier is founded on top of the bedrock surface, it is prudcm to neglect 1he
adhesion along its sides in the soil layers and assume that the full Pressure P’
acung on the top of the pier acts also on ils buse. However, when a pier is socketed ?
in rock even several radii dccp a considerable proportion of the Imd is transferred ;
to the perimeter and p,., is significantly less than p,,,. As long as the bond is -
mainlained along the sides. analysis of the load transference corrcsponds o Ihal
of a cylindrical elastic inclusion “welded” 10 the surrounding, mcd1um Finite
element analysis of an elastic. axisymmetric system by Osterberg and Gill 1973)

S
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Figure 9.18  Loud teansfer in a sockeled picr, (o) Terminology for
ihe izt (h) Dt on loadd transler caleuluted by Osterberg and Gill
VN Hor indicated values of EfE the curves were deduced by
Vatom (T,

Deep Foundalions in Rock 319

TABLE 9.3

Effcct of Embedment Depth (/) on Displacements of
a Rigid Plate According to Equation 9.9

fla G 2 4 6 8 i4

0 i 1.4 2.1 22 2.3 24
n:v, =073 } 1.6 1.8 i.g 1.9 2.0
= {.5 ! 1.4 1.6 i.6 1.7 1.3

can therefore provide a uscful starting point for analyzing Iead transler in a pier
socketed into rock. providing that the pier is not Joaded beyond the limit of bond
strength, Figure 918 presents a family of curves expressing the atio 2, a/Pros 8%
deduced from Osterberg and Giils's results by Ladatiyi £1977). Notice that at
anbedmeni ratios (Ife) greater than 4, the end-bearing pressure under a pier on
stilf rock is less than one-gighth of the pressure applicd to the top of the picr.

When the rock is more compliant than the pier. asin chalk or compaction shale,
or in the case of piles driven through rock to oblain a“set 7 in bedrock, the adhesion
sustaing a smaller preportion of the total load, This can be - xpreciated from the
results of pile lead tests Lk that presented in Figure 9,19, from Wilsen (1977}
tlis test was conducted by compressing a pile of 670 mm bottom dinmeter inside a
socket augered at the base of an oversized hole; in this way, adhesion occurred
only along a short scction and the end-bearing capacity could be detecrmined with
minimal cotrection io the test data, The load was applied by jacking apainst a stiff
steel girder held down by two piles cast against the rock over a predetermined
length of 1 m. Monitoring the deflections of afl three piles thus measures adhesion
n the outer two piles simufiancousty as the center pife is compressed. The adhesion
measurement is conservative because pulling reduces the normal stress on the
- -3ry of the pife whercas the opposile is true in service under compression,
&0 e right pile vielded, at 340 &N uphift load, the position of the jack was moved
10 the left end of the pirder and the test was continued, eventually causing the lelt
pile to yicid at 20 kN. ' :

Several principles are illustrated by these results, First, the adhusion is typically
devcloped with a deflection of 10 min or less, while mobitization of the fulf bearing
capacity may require a settiemernt of 3010 40 mim or more {Lypicaliy 410 694 of the
base diamcicr as noted previoaziy). The curve of load versus deiormation for the
development of adhesion is sicep with some loss of strength due to cracking in
concrete or rock, or both, alter the attainment ofa peak load. In contrasy, the load-
deformation curve in end bearing is curved downward almost from the beginning
and may show strain hardening (i.c., upward curvature) after a plateau of strength
is rcached, aithough britile behavior may occur with continued loading. A designer

e e L T e TR e
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Figure 9,19 Pie doad test, after Wilson (1977) {u} Test sclup (5) Pull 1est on hely pile. (4)
Results of compression wst ou conder pile. i) Resuits of pudi test on n;_.ht pic.
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can choose to assign a large proportion of the pier Ioad to perimeter bond anly
he or she assures that deflections do not exceed those required for its full niabitizz.

tion:but thisis wastelul with respect 1o end bearing. With continued fouding besond

the peak adhesion, the proportica of load carried by the bage of lbtlz Biir must
increase.

In the limit wherc all bond, is broken along the sides, it is useful 1o analyzs Lhe
case posed by a pile or pier with frictional contact along its sides. Thc load trans-
ference corresponding to the elastic case charted in Figure 9.18h would change and
approach the values corresponding 1o a frictional interface after the adhesion is
broken by overloading or if a construction method is usad in which bo'nd 15 minimal
(e.g.. precast piles set into boreholes). Assuming the coefficient of si ide friction is
zero between the pier or pile'and the soil and is a constant value j: on tr::I wall of the
socket in the rock, it is shown in Appendix 4 that the vertical siress (a )in the pier
at depth y below the top of rock is

- =t il + v JEEN)p Al
= P € H2weuftd —we 4| + v JEJE 0 Np a) (g IO)

where the subscripts ¢ and r denote concrete and rock respectively :md Decial 15 the
pressure applied to the top of the pier. 1T the depih {f) of the socket I.S input jor
. 6, calculated from 1he above equals the end-bearing pressure p,, ! To aporox-
|m.1le the results of the elastic analysis in which one assumes 2 weldzd cortact
between concrete and rock, large values of 2 mast be introduced into thauon 9.10
as examined in Problem 7. I

Bond strength is best determined by a field pullout test like the or-“df.s"ribcu or
by a compressive load test with a compressible filling placed benexsth 1he end of the
pile or pier to negate end bearing. In soft, clay-rich rocks like weazhere ciay shale,
which tend 1o fail in shear rather than in compression, the bond strength is deter-
mired in relation to the undrained shear strength (5,)

I
Toond = &S5, %

Recasting in terms of g, and &, ¥
x ] : |

T —_— 912

bond = qu[-’ tan(3s + ¢/2) | (9.12)

Typical values of a range from 0.3 1o 0.9 but may be considerably grc:u'r if the
surface is artifictally roughened [Keaney (1977)]. In hard rock, b‘l’"}j strength
(Tyora) Tefiects diagonal tension, and it may accordingly be dppromm.:ilcd by the
tensile strength of rock and concrete. A conservative value for bond strenath in
hard rocks is then

9. |

Toond = 55 . 913}
'

in which ¢, is the uncon! lru_d compressive strength of laboratery qurr:_r,lcs (ic

| L
Figure 9.20). The ullowable sheus stress (1,;,,.) must be less than o, 2 ik bowi the

concrete uand the rock. !

Zof
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Figure 9.20 Strenpth of hond hetween conerete and roc.k for picrs with radii greater than
200 mm. Data lrom Horvarh and Kenney (1979} based on 'laad lests.

Ladanyi (1977) proposed a method of design providing for full bond strength
developed over a socket iength sufficient to reduce the end-bearing pressures to
acceptable values. The following iterative scheme will achicve this once the aliow-
able bearing pressure and the allowable shear slres's have been established.

Given the total vertical load F,,, on the top of the pier:

I.  Assume a value for the allowabic bond stress (€, ) on the wall of the rock
socket: .

1. Sclectaradius (a). This may be dictated by lhe‘: allowable load in the concrete.

3. Neglect end bcanng and calculate the maximum length (_,.) of the rock
sochel:

Flnlll

(?JTQT‘“'!‘)

I

may T
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4. Choose a value I, less than [, and corresponding to {,fa determine p, 4/
Pt Jrom Figure 9,185, Alternatively, cerresponding to a lower value of
bond stress, choose a value for 4 and calculate p, 4/Praw = &,/ from
Equation 9.10 with y = [,.

5. Calcuiate poog = [Fiomi7e )] [P/ Pruint)-

6. Compare p_,, 10 the allowable bearing pressure {(g,,,.) appropriate for the
miaterial at depth {; with relative embedment ratio [ fa {see Equation 9.9).

7. Calculate t = [ — P /Pt L wm/(2al )1, '

8. Compare 1 with t,),.. N

9. Repeat with [, and a until t = 1,5, and plag < Gapiom:

if a low lactor of salety is used for bond strength, a higher factor of salety is
requircd for bearing to assure that the displacements are compatible. Kenney
(1977) suggested that biond and end resistance could be developed at compatible
displaccmients by preloading the base using fiat jacks or hydraulic cylinders
between the pier base and the rock.

As shown in Figure 9.21, the settlement of a pier on rock can be caleulated as the -

sum of three terms: (1) the settlement of the base {w,,,..; under the action of p, .4

‘l ‘F’m.- " Setglement

s ———
raaliA

tH

Paa

Depth

Figure 9.21  Sctilement of a pier socketed in rock,
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(2) the shortening of the pile itself (w,) under a uniform compressive stress equal
10 proars and {3) a correction { ~ Aw) accounnng for the transference of load through
adhesion afong the sides.

W= wy,,, + w, - Aw (9.14)

These terms are calculated as follows:
@Whase 15 Calculated from Equation 9.9 for an isotropic malterial or using results
of Kulhawy and Ingraffea for anisotropic materials

W, = Pmm(lo + 0

4 E

where l; + lis the total length of th= pile and !is the length embedded in rock and
l fot1

Aw = E (ploul - J).)d}‘
¢ iy

13

The last term is not important for socketed piers if most of the length of the pier is
in soil.*

Shafts larger than about | m in diamcter permit visual mspm.uon and testing of

_the rock, subject to water conditioas, wall stability, and air qudhly Many 1yes of
tests -have been tried to mintmize the eq.i-ment “down time™ yet assure satis-
factory rock and accurate assertions coacerning rock properties. Woodward,
Gardner, and Greer (1972) recommsznd drilling inexpensive holes, without coring,
in the base ol the socket, then leeling the sides for open cracks and seams with a rod
equipped with a sideward point. A borchole camera, television, periscope, or the
Hinds impression packer can be used advantageously to inspect the rock. The
latter device expands a packer in the kole to squezze 1 wax film against the wall of
the borehole {Barr and Hocking (1976) and Brown, Harper, and Hinds (1579)].
Cracks, scams, and bedding can b2 seen clearly in the impression.

The depth of exploration necessary 1o dssure satisfactory bearing under a pier
dupends on the depth of the rock socket and the shape and extent of the lines of
equal principal stress. With vertical or horizonial strata having low interbed
friction, the buibs of pressuze dre nurrow and deep as discussed previously. IF the
rock socket is short and the pressure bulbs are deep, stresses suificientiy large o
cause appreciable settlement in a wezk rock layer could occur more than 5 fi (dzpth

* For the vertical stress distribution described by equation 9.10,

" Peado | P |1 1+ ¥ »
0y == Apyy 3= 8 Pkt < -
A0 TE T E, [ ““"][' +(E)(|—\')](3Jr)( <

where:

v pdia

5= - —
ST o 0+ wELE,

Subsiding and Swelling Rocks | RRLS
:
of exploration required in the Rochester code, Table 9.1) below "he base of ih:
socket. In areas underlain by karstic limesione, it may be necessary lo search below
ashaft 10 m or more to find good rock, free of cavities con!lnuou;ly forat least 3m,
Rock tests conducted on the walls of sockets or in the boreholes at the base of a
socket can provide the data required for design, The borehole jackiv.hxch expands
metal plates against oppolile segients of a borehole is well suited'for this iype of
evaluation. {Borehole tests are discussed in Chzpter 6) In clay shlalu. and other
soft rocks free of hard concretions, the cone penetrometer has bezn u=..d toevaluate
the undrained shear strength below foundations (sze Equation 9.1 l) Tke standard
penetration test is also used in such rocks. Wakeiing (1570) corre!.ncd rock prop-
erties with standard penetration tests for chalk. When the rock his hard intzrbeds

X | .
or concretionary lenses, standard penetration tests will be confusing. Rock mass

classification by the geomechanics classification discussed in Chap;ler 2, together
with the correlation of Figure 6.9, determines the modulus of enasu‘.uy of the
foundation based on simple 1ests and observations.

9.6 SUBSIDING AND SWELLING ROCKS T

. . 1
In previously mined regions, karst topography, highly soluble rocks, and rocks
with swelling minerals, foundations may be displaced by rock movements quite
apart from deflections caused by the foundation bearing pressurss. In each case,
the potential problems are best handled through judicious siiing afier thorcugh
subsurface exploration. Locations and elevations of structures mav rtc:c repzated
shilting according to the results of core borings. In mined-out lem.ln it may be
possible to avoid the chance of subsidence by choosing a location ‘underiain by
barrier pillars between panels. In karst terrain, surprises can hagpen despite the
most inerough explorauon or conditions can deteriorate ait2r [construstion
followiny u iowering of the ground water lable (Focse, 1965). Lowesin 2 the ground
waler tablc increases cflective stresses bringing additionai load on ..xxst:rm cavities,
while reducing capillarity of averlying soils which can then runinwo 1];::m {Scwers,
1976). | I

If a room and pillar mine occurs beneath a building, four posmbalmcs must be
recognized: (1} the mine is so deep that subsidence at the surfacc is extremely
unlikely; (2) the mine is definitely zaving with loss of support at ths gmund surface;
(3)1the mine openings are presently stabie but could collapse in the future; or(4)the
mine openings are stable and unlikely to deteriorate.

Mine openings more than 100 m deep rarely cave 1o the SurI:ICE tut i1 15 no!

impossible for them 1o do so. The geological section will establish lh presende of

absance of thick, strong formations able to bridge a cave of ghven|dimensians,
Bused on assumpiicns of the maximum size of opening that could occer at the
of a bridging formation, an analysis can be made tn indicnie the Flabihand W7o
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desiruction through flexure. High horizontal stresses tend to reinforce such
bridging formations. When an opening of origm'll height (A) stopes upward,
breken roofl rock tumbles down and eventually fills it:as the caving progresses, the
former cavity in rock with densily yis replaced by a |(I1rgcr inclusion of crushed rock
" with density ¥/B. The maximum possible height (H) of the inclusion is therefore:
h

H= T - {9.15)
Price et al. (1969) used this expression to establishthe depth H to old mine workings
such that surface subsidence is not likely. In hlghly lractured roofl rock lacking
appreciable horizontal stress, a cave may narrow upward but subsequently open
upward reaching the surface through hundreds of meters. Thus carefully consider
local experience in a mining district.

In areas with still active mining ncarby, one may|be able to acquire a mine :nap
showing the plan and configuration of rock pillars at depth. Il the accuracy of the

pian can be determined, Equation 7.4 is applicable lo calculating the safety of each
pillar. Goodman et ab. (1980) suggested that scmc|p|lhr faiture is acceptable if it
can be shown that progressive failure i1s unlikely. Repeated pillar strength caleu-
lations with updatcd tributary arcas rcﬂt,ctin;, re:lwsignmcnl of load from failed
piliars will establish the maximum dimensions of pote: 1tial caves. The capability
cf1he roof rock to span such caves is then determined. If there is any doubt as to the
safety of existing pillars, artificial support must be |prowidcd or the struclure must
be relocated.

Foundations for structures over old mincs Iikely to collapse can be established
safely in a number of ways as reviewed by Gray, Sa]vcr and Gamble (1976). If the
openings are at shallow depth, it may be (.thpLS1 10 excavaie the rock 1o a level
below them and backfill or establish footings ar that level. Deeper openings
can be filled with grout or with low-sirength soil{cement (e.g., lime and fiy ash).
They can also be propped with grout columns (Figure 9.4a). Alternatively, drilled
picrs sockeled below the fléor of the openings or piles driven through drill holes
into the floor of the mine openings can support thc structure below the potentially

caving levels. Deep foundations may be 'aubjcued!m downdrag or to latera! loads
Ttom continued substdence of the overbusden, Lightiy toaded areas over sinkhoics
an karst terrain can be filied with crushed stone reinforced with wire mesh, and then
tested with a compacting fil). Concrete filf is appro‘priulc for smiafl cavities beneath
frovings only if there is no risk of their enfargement; enlargement of a sinkbole
iited with concrete can cause sudden, viofent coltapse.

Swelling rock like montmorillonitic shades, weathered nontronite basalis, and
“ame salts found in evaporite deposils can createluplift pressures on foundations.
Fhrevpansion pressure is greatly reduced If‘::)mcdcﬁu wn s permitted; therelore,

~ <hedid attempt 1o measure the rclduunshm hcmccn swelling pressure and

Cewt penei comingnication,

Suhsiding and Swelling Rocks 7

permitted cxpansion for representative core samples. Such data can be obtained
in a consolidometer, bringing a dry specimen to an initial state of precompression
and then monitoring the normal force and expansion as the rock s suturated. If a
suilable consolidometer is not oblainable, one can place various dead weights on
core sumples and monitor the increase in fength with time after saturation. Figure
9.22 shows data from expansion pressure measurcments with a Neorwegian fault
potige ond with a Cretaccoys shale.

The desigier can cither accept the pressures and deformations or place the
foundations deep enough te inhibit access of water to the rock. Figure 923 from
Woodward e al. (1972) shows a pier design vsed in Texas to accommodate uplift
along the walls resulting from swelling soil and rock. A pipe coated with bond-
breaking maslic on its cuter surface separates the main load-carrying stem of the
picr from the surrounding annulus, which breaks off in tension and moves up with
the expanding soil. Anchor piles that reduced expansive heave of spillway shitbs in
Bearpaw shale are described by Jaspar and Shtenko (1969). In California, founda-
tion redesign requiredton a housing project in expansive claystones could assure
stabic support only with picrs at least 6 m deep [Mechan et al. {1975)}.
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Fipure 9.22 Swelling test data for Norwegiun fault gouge from Brckke (1965), and
for Bearpaw shale from Peterson and Peters (1963),
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Figure 9.23 Design ol a belled pier for relief of uplift due 1o expansion
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Associates, San Antonio. [Reproduced from Woodward, Gardoer, and
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Fortunately, ground movements are rare in rock, However, the cnglnccr musl
always be on guard for special problems, aimost any of which can bc solved
economically if recognized in time. | |

|
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PRCBLEMS

1. DCerive an analogue to Equation 9.6 for the case where the strength envelope
of the foundation rock has peak parameters ¢, 5, and residual parameters

é,. 5,

2. Modify Egquaticn 3.2 1o include a structural load P oriented f degree: below
horizentl toward 1he free serizce and bc.mng on LH:: surface of the slice.

3. Discuss the stability of the Block in the following sketch under its own weight
¥ and the applied load P; . b, and h are variables. In {a) P acts through lh;
centroid; in (b} it acts at the upper right corner.

Ty

Problems

(%)

|
1
I
I
! -
| 33
\

Modiiy Equation 8.12 (e include a structurai load ( Py orien! cd asin Problems?
and 3 and bearing on the surface of the upp..r block (the acmc  block].

Comparc Pena/Peavar Calculated with Fquuon 9.10 using pt —\l‘.n 597, and as
given by Osterberg and Gill's results (Figure 9.18h) for E.,rE = L4 and
ve = v, = 0.26. What valee of p1 seewns appropriate for a pier Ioaucd so that it
settles «0 mm? Explain any drccrepandy from the value of pHss«.d in ke first

part to fit Oslcrberg agd Gill's results.

lecn a fractured cemented shale with unconfined compressive strenath-

= 18 MPa, obtained [rom tests with cylinders 4 in_long by 2 2 in.in dizmeter.
E:.umale the altowable bearing pressure g,,.. and the al!uu.'.: ble bond stress
.0 JOT design of a pier approximately 21nin diameter. The rceN in-situ s fresh
but is broken by three scts of joints spaced on the average 20 ¢m apart.

Discuss the design of a pier passing through soil and into the rock. The prap-
erties of the concrete and rock are as follows: EJE, = 05 ;\ = v, = 0.23,
Qaow = 2 MPa; 1. = 0.1 MP2, and the maximum a..ov.ablc: compressive
stress on the concrete is 10 MPa. The applied load at the surf2ce of the pier is
20 MN (downward). Direct shear tesis of concrete sliding cm' representaiive
rock in a pier configuration gave a friction anzle of 407, (om.d :r design for a

bonded pier and for 2 pier unbonded to the wall. |

Calculzte the minimum width of a long cave necessary to fail 'th_ roof formed
by a 200-ft-thick ledge of sandstone. The szndstone has g,'= 20 MP2 and
To =2 MPa.

Modify Equation 9.13 for the case of & trizngular zone of caving 2bove an
opening of hzight h and width L (see the following dizgram).|
|
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Chapter 5

Foundations on Rock

Foundation engineering is normally considered a major application of soil
mechanics in engineering practice, but a minor application of rock mechanics.
It is easy to see why when most of the Biblical metaphors for firm foundations
include rock. Yet today there are many structures of sufficient weight to cause
significant deformation lecading possibly to failure in the typically weathered,
weathering and open-fissured rocks which make up most of the near surface
rocks on which structural foundations are based.

It is important at this point to stress that foundation de31gn must take into
account both bearing capacity and settlement, and to state the two basic rules
for foundation design:

(a) The bearing stress of a structure must be less than the bearing capacity of
the ground material. '

(b} The settlement of the structure caused by deformation of the ground
material must be less than the allowable settlement for the structure,

The allowable settlement of course depends on the sensitivity of the structiire.
Sowers' and Bjerrum?® among others, quote limiting differential settlements in
terms of distortion (in practice, the ratio between maximum settlement and
foundation length} of 1% for low rise brick and panel walls down to 0.001% for
delicate tracking equipment such as a radio telescope. Thus the allowable bearing
capacity is the bearing stress at which allowable settlement occurs. The ultimate
bearing_capacity, at which the foundation rock will fail, although worth con-

409

sidering, has less engineering significance.

BEARING CAPACITY

The simplest approach to bearing capacity, based on previous experience, is that
used in various codes of practice. British Standard CP 20043 quoted in Table 5.1
indicates safe bearing pressures for some typical unweathered rock types.

Peck et al* summarise similar United States Building codes (Table 5.2)
although they prefer the New York City code which quotes safe bearing pres-
. sures for specific geologic formations on the basis of lithology and condition.
In the latter case-a hard sound rock is defined as one which ‘rings when struck
with a pick or bar; does not disintegrate after exposure to air or water; breaks

161



162 Foundations on Rock
Table 5.1 SAFE.BEARING PRESSURES — BRITISH-PRACTICE,.CP-2004

lgneous and gneissic rocks in sound condition 10 MN/m? ‘oo Y in
Massively bedded limestones and hard sandstones 4 MN/m?

Schists and slates 3 MN/m?

Hard shales, mudstones and soft sandstones 2 MN/m?

Clay shales 1 MN/m? ~ 192 [t
Hard solid chalk 0.6 MN/m?

Thinly bedded limestones and sandstones; . . .
heavily shattered rocks To be assessed afier inspection

with a sharp fracture; cracks are unweathered and less than 10 num wide, and no
closer than 0.9 m apart; core recovery with a double tube diamond core barrel is
generally 86% or greater for each 1.5 m run.’

The emphasis on unconfined compressive’ strength (S¢) of the Uniform

: Building Code is essentially the conventional approach to design in massive,

unweathered rock. If a foundation is to be constructed on such rock, then an
unconfined compressive strength measured using a stundard laboratory test on
an unconfined sample (ASTM?®) or estimated from a field point load or Schmidt
hammer test (see Rankilor®) can be used to determine a safe bearing pressure for
arock type. '

Table 5.2 SAFE BEARING PRESSURES — UNITED STATES PRACTICE (AFTER PLECK
: etal®*, 1974)

Bearing pressure MN/m?

Rock type BOCA National Uniform Los Angelos

Massive crystalline bedrock, including
granite, diorite, gneiss, basalt, 10 10 0.28:* 1
hard limestone and dolerite

Foliated rocks such as schist or

slate in sound condition 4- 4 025, 04
Bedded limestone in sound condition 4 —1.5 0.23; 04
Scdimentary rocks including hard

shales and sundstones ‘ 2.5 1.5 0.2 5¢ 0.3
Soft or broken bedrock (excluding 1 .

shale) and soft linestone | — oot — _0-2 S¢o -

- Soft shale 0.4 - 0.2 5S¢ -

S¢ = Unconfined compressive strength

The relationship between compressive strength and deformation modulus for
rocks established by various workers (see Judd and Huber”) can also be used to
estimate settlement in intact rocks if a stress-strain relationship can be estimated.
A typical example of relationships for groups of rocks put together by Deere and
Miller? is illustrated in Figure 5.1.

Once this basic information is known, together with data on foundation
loading, then stability analyses for the foundation can be carried out using either
simple two-dimensional limit-equilibrium approaches or two or three dimensional
finite element modelling techniques. But of course rocks, particularly near sur-
face rocks, are not continuous intact masses. They are discontinuous, fissured
and weathered and their properties change with depth. In particular the presence
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Figure 5.1 Modulus ratios for typical litheological rock groups. (after Deere and
Milier 1966)

of discontinuities can have a disproportionate effect on bearing capacity and

settlement.

EFFECTS OF DISCONTINUITIES ON BEARING CAPACITY

It is simplest to consider initially the basic stability mechanisms of a jointed
rock. The probability of failure of a foundation, in rock of sufficiently high
bearing capacity to resist intrinsic failure, through sliding along joints will pro-
bably be limited to very heavily loaded foundations such as dams. There is a
limited literature on rock mass foundation stability, with particular emphasis on
dam foundations, mainly in the Proceedings of the 2nd International Congress
of the TAEG® and of the 3rd Congress of the ISRM!® although the approach in
both cases, as befits an area of research involving geology, is rthetorical rather
than computational.

John'' in his usual succinct way points out the basic importance of the
geological structure in determining the stability of rock foundations. Figure 5.2
illustrates the essential difference between the overall system and its structural
and fabrig elements. In order to determine the stability of the overall system it is
necessary to consider the possibility of sliding along major or minor joint sets
under the loading conditions imposed by the foundations.

This involves mapping-the-complete-pattern-of-discontinuities_in_the_rock
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over the whole of the foundation area. These can then be plotted on an equal
area stereographic projection as poles to planes to isolate the major joint orien-
tation concentrations. The method of joint surveying and also of stereographic
representation is outlined in chapter 16 and by Attewell and Farmer'? and
Hoek and Bray'*. Londe' suggested that the discontinuities should also be clas-
sified in distinct populations as micro-fissures, {issures, joints, shear planes and
faults and that the spacings and characteristics of each should be noted and
recorded as histograms (Figure 5.3).

A particular example of a dam foundation analysis which illustrates the
particular approach to foundation stability is that of Henkel er al'® who carried
out a design study for the Monar Dam foundation (Figure 5.4). This dam is
founded upon heavily jointed but relatively unweathered psammitic granulites of
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Figure 5.5 Monar Dam — discontinuity orentations (after
Henkel eral 1964)

the Moine Series of northern Scotland. Four main joints sets were identified
(Figure 5.5 and Table 5.3).

Shear box tests carried out on joint planes exposed in cores gave @peqx values
in the range 48—55° and @rgiqua values of 40—45 in unwedthered granite. For
weathered granite values were ¢pcax 47.5°, residual 39° and for clay covered
granite @peak 25° and pesidual 22°. Henkel er al'® based their stability analysis
on the presumptions:

(a) that until movement occurs the foundation rock will behave as an clastic
material, allowing load imposed on the foundation to be derived from a
simplified arch-cantilever analysis;

Table 5.3 ORIENTATION AND DESCRIPTION OF MAIN JOINT SETS MONAR DAM
(AFTER HENKLL et al'®)

Set Dip Mag bearing  Description

A 4 83° 14° Strike along valley. Length = 6 m, spacing
= 0.4 m, Smooth surfaces filled with
. debris near surface
B 31° 284° Dip upstream. Well developed both banks.
- . Length = 9 m, spacing = 1 m. Irregular
surfaces; no infilling

C 40° 110° Dip downstream. Well developed on
' north bank
D 20° 345° Gentle dip upstream. Minor jointing only

exposed on south bank
Lamproschist Dyke 38w%° 86° 1.8 m thick, 18 m below foundation
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(b) that the possibility of sliding is limited to those families of joints which
intersect the ground surface on the side of the foundation subject to
major directional thrust (i.e the downstream side of the dam) and pass
below the foundation.

Together these make a sound statement on which to base general rock foun-
dation stability analyses. In the specific case of the Monar Dam it meant that
the danger was confined to the B joints, bounded by A joints which were
assumed vertical for the purposes of analysis. - ,

The forces applied to a wedge of rock by foundation elements, and their
respective orientations are illustrated in Figure 5.6. The forces exerted by the

: ~ . Pn
Without <)
1 ~ .

Uw drgmoge :‘:\\l
With NNRT
drainage N 3 b

-~
-~
P

415 .

Figure 5.6 (a) Forces applied to rock wedge; (b)
Orientation of forces applied to rock wedge (after
Henkel et al 1964) '

&



163 Foundations on Rock

~dam- may,be resolved-in- three orthogonal ‘directions’ from computed hiorizontal

Va, a vertical force from the weight of the dam,
P,, ahorizontal force paralle]l to the dam axis, and
Py, ahorizontal force perpendicular to the dam axis.

The potential rock wedge is assumed bounded by a B joint passing through the
lowest point of the foundation concrete and the forces acting on the rock wedge
may be. rcpresented as:

WW the vertical force from the weight of the foundations and rock wedge,

U, the fissure water force acting on the inclined surface of the wedge, and‘

Up - the fissure water force actmg on the back face of the wedge.

In order to calculate the factor of safety against sliding along the B joint planes,
all forces must be resolved normal and parallel to these planes. The first step is
to resolve the forces along and normal to the strike of the B joint planes. Then
using the angular notation in Figure 5.6b the resultant force along the strike is:

Fq = Upsinay + Pysing, - Prsinag : (5.1)
and the resultant force perpendicular to the strike is:
Fp = Uy cos ay + P,cosag + Prcosa o (5.2)

These forces can then be resolved along the sliding plane and normal to the
sliding plane, giving effective forces along the plane:

Fs = Fpcosf — (V3 + Wy)sing (5.3)
and normal to the plane
Fy = Fpsin + (Vy + Wy)cosf — Uy (5.4)

Then if there is no lateral restraint, the factor of safety will be given by
| FN tan | ‘
Fos = N tandy | (5.5)
) : I‘s
and if there is lateral restraint along the boundary A joints, by:

FN tan ¢ + FA tan ¢y

FoS§ = . 56

| 2. F - (5.6)

where ¢p, ¢ are the peak friction angles for the B and A joints respectively.
Henkel et al, using ¢ = 50°, and ¢ = 25°, calculated safety factors against

sliding of about 3 for various sectlons of the dam orientated at different direc-
tions to the wedge (due to the dam curvature). prans;on of the method and
more detalled analysis of the Monar Dam is included in Attewell and Farmer'?
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'SHEAR RESISTANCE OF FISSURES IN ROCKS (see also Chapter 16)

The shear resistance of fissures in rocks — essential for stability calculations —
can be determined by small or large scale in-situ or laboratory experiment.
Attewell and Farmer!? describe in detail in-situ experiments. Probably the best
known laboratory tool is the Robertson Research joint shear box described by
Hoek and Bray'® and designed to determine the shear resistance along discon-
tinuities exposed in 50 to 100 mm cores. :

There remains, however, a need for a simple empirical method for determining
joint shear strength based on easily obtained ficld observations, and Barton’s'®}’
approach has much to recommend it, He shows that peak (as distinct from resi-
dual) shear resistance along a discontinuity is affected by the degree of surface
roughness, rock strength, degree of weathering, mineralogy and the presence or
absence of water. It will of course also be affected by the presence of infiil
material.

Barton, as the result of a comprehensive investigation, shows that the angle of
surface friction in effective stress terms along a discontinuity can be represented
by an empirical equation of the form:

§ = oy + URO) logio (T BRNEE)

n

where ¢', is the effective normal stress on the discontinuity plane;
¢, is the residual angle of friction;
JRC is the joint roughness coefficient, and
JCS is the effective joint wall compressive strength.

The latter three parameters are defined by experimental technique. The
residual or basic friction angle is obtained from residual shear tests on flat sand
blasted or sawn surfaces. Its value ranges from 25° to 35° in most rocks although
less in those containing large amounts of sheet silicates. The joint roughness
coefficient has values ranging from zero in smooth rock (¢ = ¢y) to 20 in rough
rock. It can of course be computed from a shear test when:

| Ctan™ (1f0n) — 6 o
-' R e UCSIT - (5.:8)

alth‘ough;there*is-a-touch-of—circular—logic-about_the-idea

a7

The joint compressive strength can be determined directly by Schmidt
hammer tests or indirectly from point loading tests on cores and correlation of
the resultant strength index (see Broch and Franklin'®) with laboratory ‘com-
pressive strength’ values, An allowance must then be made for weathering which
may be as much as 80% strength loss in extreme cases. The concept of compres-
sive strength is not a good one, but in this case it gives a rough indication of the
resistance of asperities to sheanng at the interface. Cohesion at the 1nterfaces can
usually be ignored in weathered rocks.

FOUNDATION SETTLEMENT

Whilst foundation failure when bearing pressures exceed bearing capacity must
be guarded against, a more important aspect of foundation design is settlement.
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The simplest starting point is the classical equation_for_surface.settlement-s—
below -a-uniformly -loaded circular area of-radius r—on-an elastic half-space:

5
5 = qs 'E[p (5.9)

where
qs is the uniform load per umt area;
£ is the modulus of elasticity of lhe material under the foundation;
/; 1s an influence factor depending on Poisson’s ratio () and the distance of
the surface point from the centre of the loaded area; and equal to 2(1 —»?)
whenr=0

Where the foundation area is not circular, not um[‘ormly loaded and, typxcal
of most earth materials, £ and » vary with depth, then the area may be divided
into'small areas which may be assumed subject to a point load at their centre. If
the material is assumed elastic then the vertical Aoy, Agy stress increments at
any vertical depth and horizontal displacement below the point load can be.
computed using the Boussinesq equations. By superposition — possibly using -
influence charts — an incremental stress profile can be built up below any point
in the foundation. The method is explamed in most Soil Mechanics texts e.g.
Peck et al® and Capper and Cassie'® are recommended. Then the settlement
beneath a particular point on the foundation will be given by:

I | |
P> A |:/_\az vy (Aox + Ady) 52:| (5.10)
Z
where
- E7 is the deformation modulus
v, is the lateral/vertical strain ratio over the depth increment §,

The terms modulus of elasticity and Poisson'’s ratio are deliberately excluded
because we are talking about a non-clastic real material. Nevertheless the
measurement and interpretation of these rock propertics arc obviously critical
to the estimation of settlement, beneath a foundation. Indeed provided we can
assess accurately the deformation modulus or deformability of a rock mass, then
w¢ can forget about other factors such as foundation rigidity, embedment,
non-linearity, anisotropy and roughness of the foundation basc which might be
important in the case of a foundation on a perfectly elastic rock.

DEFORMATION OF MASSIVE FISSURED ROCK

The influence and effect of discontinuities on deformation modulus has been
recognised for some time. Deere®® and Deere er a/*' developed the concept of
Rock Quality Designation or RQD as a simple way of classifying the rock in
terms of discontinuity intensity. RQD is essentially the ratio, expressed in per-
centage terms, between the length of sound core recovercd in lengths greater
than 100 nun and the total length of coring run. It is not a perfect indicator of
joint spacing since the quality of core recovery ‘is obviously a major factor in
determining RQD and care has to be taken to distinguish between natural fissures
and those CdLlSCd by drilling,
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RQD can however be related quite closely to seismic velocity and mass/intact
rock velocity and modulus ratios. Table 5.4 based on Deere e al*? and Coon and
Merritt®® gives typical values associated with RQD ranges.

Table 5.4 RQD, VELOCITY RATIOS AND ROCK MASS FACTORS

Rock Fracture Velocity ratio Rock Mass
ROD, % description frequency perm Ve [Ve2 factor Eq/E 4,
0-25 very poor >15 0-0.2 ->0.2
25 50 poor 8~15 0.2-0.4 >0.2
50 -75 fair 5-8 04 .06 0.2-05
75-90 good 1-5 06-0.8 0.5-0.8
90-100 excellent > 1 0.8-1.0 0.8-1.0

In Table 5.4 Vi is the field seismic velocity, Ve, the laboratory velocity, £4
the deformation modulus computed from V¢ and E.so the laboratory tangent
modulus at 50% compressive strength. The rock mass factor, or as Coon and
Merritt call it the deformability of a rock mass has been developed into quite an
important concept by Hobbs?® 25, Hobbes defines the rock mass factor, as the
ratio of the deformation modulus of a rock mass in any readily identifiable litho-
logical and structural component to that of the deformation modulus of the
intact rock comprising the component. The magnitude of y depends, as Hobbs
points out, on the method of measuring the rock deformation modulus. He

Fractures /m
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Figure 5.7 Relationship between rock mass factor and
fracture frequency (after Hobbs 19735)

suggests, on the basis of previous work, that a plate loading test, scaled to the
fracture spacing and with strain measured through a deep central hole in the
‘plate, is the preferred method.

Figure 5.7, based on the work of Deere et a/*', Boughton?® and Hobbs?*
shows how the j value can be related to fracture frequency for various rocks,
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= — —=-——«—although-the-scatter-inherent-in-the-results-implies-that-fissure-wid th-is-alsoan——

important factor.in rock mass deformation. 1t is interesting in this context to
remember Snow’s?” assessment of fissure frequencies and widths during perme-
ability measurements, and his conclusion that, irrespective of rock type, fissure
spacings increase and fissure widths decrease significantly over 100 m depth in

-
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Figure 5.8 Fissure spacings and widths over 100 m depth in various dam site
rocks (after Snow 1968)

the Earth’s crust (Figure 5.8). This leads of course to the possibility of compu-
ting j from a knowledge of rock properties, and although Hobbs®® suggests one
or two slightly exotic models, it is probable that an empirical expression of the
form:

j= l:l + Kn] T | (5.11)

will provide an approximate relationship where n is the fracture frequency and
K is related to the fissure porosity. This means that the value of f will increase in
virtually all cases from a minimum value at the exposcd weathered rock surface
- (values in Table 5.4 are minimum values) to unity at a depth approaching 100 m.

SETTLEMENT PREDICTION

The basic methods of settlement prediction are suminarised in equations 5.9 and
5.10, and not withstanding the indelicacy of using fissure porosity controlled
deformation modulus in a standard solution based on an elastic half space, they
probably represent the best methods available, Certainly elastic solutions can be
used for settlement prediction on rock foundations with rather more confidence
than in soil foundations, if only because the magnitude and even the likelthood
of primary and particularly secondary consolidation will be much reduced. The
problem therefore comes down to predicting the rock mass deformation
modulus or the rock mass factor accurately.
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The simplest method is to carry out a plate test and scale up the settlement.
Thus if the plate and foundation are loaded to the same bearing pressure:

a
Ry (5.12)

where
6 is the settlement;
R is the radius; ,
f, p refer to foundation and plate respectively, and
a depends on the plate dimensions but is approximately unity.

Otherwise plate tests may be used at depth above the water table to estimate the
deformation modulus profile. Hobbs?*® gives examples of this for the Chalk and
Triassic rocks. °

As a useful rule of thumb, j for the surface strata may be predicted from
Table 5.4 and assumed to rise toj = | at a depth of 100 m. Provided always that
a detailed geological description of relevant cores does not indicate an anomalous
situation, : ;
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4. SISTEMA DE IMPERMEABILIZACION DE LA ROCA

S. Herrera C.*

RESUMEN El sistema de impermeabilizacidn de la roca bajc el plintoc de la cortina estars
constituido por dos tipos de tratamientos de inyeccibn. El primero, denominade "inyeccién
de consolidaci&n”, estar$ formado por barrenos cortcs dispuestos en abanico localizados in-
mediatamente bajo el plinto cuyos objetivos serin el de mejorar las caracterfsticas del
terreno en cuanto a su deformabilidad y el de impermeabilizar’ la roca en la zona donde sge
presentarin los mayores gradiente: hidr8ulicos. El segundo, denominado *pantalla profunda”,
estarf constituido por perferacicnwz de 50 m de profundidad en el fondo del cauce y redu-
ciéndose &sta hacia las partes altas de las laderas hasta 40 m; localmente se profundizard
la pantalla de inyeccifn con el objeto de alcanzar zonas de estructuras geclfigicas permea-

'“'bles. La mezcla de inyeccibn se fabricar§ a base de agua-cemento y un producto quimico flui-

dizante y estabilizador, con el objeto de obtener alta resistencia y reducir los problemas
asociados al deslave de la mezcla por el gradiente hidr&ulico elevado al que estari someti-
da; se utilizar§ un g&lo tipo de mezcla en todo &l proceso. Para llegar a este diseiioc del
sistema de impermeabilizacifn se llevé a cabo un programa de investigacifn en el sitio, de
tipo. geolbgico, goefisico y de pruecas de permeabilidad y de inyectabilidad del terreno,
asi como en el laboratorio de mezclas de inyeccifbn, para determinar el producto quimico ade-
cuado, va gque esta mezcla no utilizard bentonita. En ceonjunto se trata de un sistema de im-
permeabilizacifn disefiadc lo mis posible a los requerimientos de permeabilidad del terreno.

1. 1IKTRODUCCION proyecto se puede considerar poco abrupta.

Ambas laderas presentan una pendiente de
Las presas de enrocamiente con cara de con- 3o® .agrox1madamente formando wuna bogquilla
creto requieren de un sistema de impermeabi- en °V*® abierta, fotograffa No. 1. El rio
lizacifn de su roca de cimentaciSn bastante fluye en direccién Este-Oeste, mientras
diferente al que otro tipc de presas necesi- que el eje de la cortina queda ligeramente
ta. Esto se debe bisicamente a gque la losa esviajado de la direccifn Norte-Sur. E1
de cimentacifn o plinto de la cortina suele fondo del cauce del rfo estdi a la eleva-
ser .de un ancho limitade y &ste se determina cifn 49 aproximadamente y la elevacifn de
en funcifn del gradiente hidrSulico que la corona estar§ a la elevacibn 235 msnm.

la roca es capaz de soportar; por otra par-
te, la pantalla de impermeabilizacibn pro- 3. GEQLOGIA GENERAL
funda es una superficie alabeada que sigue

1a direccisn de la interseccifn de la losa La roca sobre la que se desplantaré el
de concreto de la presa con el terreno. Pa- plinto de la presa es una roca volcénica
ra el diseid de este sistema se investigd terciaria de composicifén riolitica-daci-
el macizo roceso en lo concerniente a su tica. ‘Localmente y con fines de caracte-
permeabilidad y asf adaptar lo mejor posi- rizacién geot&cnica se le- ha subdividido
ble los tratamientos de inyeccién a &ste. en dos unidades: la m&s antigua Jllamada
Unidad Aguamilpa, est8 formada por tobas

La presa de Aguamilpa es a la fecha la mis © ignimbritas bien 1litificadas y masivas;
alta en su tipo en construccifn, con 186 m sgbre esta roca queda c1menta_do el 90 por
de altura, la roca bajo su tercio inferior ciento del plinto. Sobreyaciendo 2 E&sta
no podrd ser reinyectada en caso necesaric se encuentra la Unidad Colorines también
¥Ya gque no se contarf con galerfas de acce- formada por tobas o ignimbritas bier liti-
SO0 & esta zona una vez puésta en operacién, ficadas pero con una marcada seudoestra-
por 1o que el tratamiento de impermeabiliza- tificacibn; esta unidad se localiza en la
‘ci6bn de la roca deberf ser ejecutado desde parte alta de la ladera derecha. Ambas uni-
la superficie antes del llenado y garanti- dades estin intersectadas por rocas intru-
zar 1a impermeabilidad del terrenc durante eivas de ¢tipo -tabular (diques) de espesor
la vida Gtii de la obra. y composicibn variable con direccifn apro-
. x1madamente normal a la direccién cdel rio,

2. TOPOGRAFIA DE LA BOQUILLA también Estas estin afectadas por fallas
. y fracturas de origen tectfnico de las cua-

En general la topograffa en el sitio del les las m&s importantes peor su direccién

§
* Jefe de la Ofoa. de Mec. de Rocas, GIEC, CFE
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Panoramica de la boguilla
En primer planco se

Fotografia No. 1
vista desde aguas arriba.
ve la ataguia de aguas arriba y en la margen
izquierda los dos tineles de desvioc.

y - caracteristicas de permeabilidad son
las que corren paralelas al rio Este-Deste.

La profundidad de alteracifn en la unidad
RAguamilpa en promedic es de 6 m, siendo
nula pricticamente en la zona baja del cau-
ce y localmente se tienen zonas asociadas
a depbsitos de talud gque alcanzan los 21 m
de profundidad. En la unidad Colorines la
profundidad de alteracifn es mayor, aproxi-
madamente 30 m.

La roca intacta sana es dura y no erosio-
nable, con una resistencia a la compre-
$i6n wuniaxial promedic de 1B00 kg/cm* y
"1100 kg/cm? para las unidades Aguamilpa

y Colorines, respectivamente.

Con frecuencia y asociadas a diques de com-
pesicifn hisica las fallas y fracturas se
presentan con rellenc de arcilla con espe-
sor desde unos. milimetros hasta 20 em, fo-
tografia No. 2.

El el cauce es de

espesor de aluvidn en

a

\.

Fotografia No. 2 Relleno arcillesc de una
fractura de 20 cm de espesor en la zona de
la excavacidn para desplante del plinte.

7, &N A

LR N

Ay

b} levantamientc de una Beccifn
a lo large de la franja,
métodos sismico y el&ctrico.

geofisica
mediante los

¢} exploracifn del subsuelc mediante 8 son-
deos con recuperacifn de nficleos NX a
profundidades de 60 a 100 m, cuya locali-
zacién y AQdireccibn tuvieron como -base
la informacién geclSgica de detalle obte-
nida en la franja.

d) pruebas de permeabilidad Lugeon en toda
la longitud de los sondeos.

de utilizando mezclas

- 4. TRABAJQS DE INVESTIGACION EN CAMPO

. Con base en ' un disefio preliminar del plin-
to y su ubicacién en el terreno, se rea-
lizaron diversces estudios encaminados a
-caracterizar la roca sobre la cual se des-
plantaria &ste, los cuales se citan a con-
£ *tinuacidn; *

de detalle de

a) levantamiento geolbgico

una franja de 30 a 50 m de ancho a tode
lo largo del desplante del plinto, re-
tirando previamente, con tractor la capa

superficial de suelo y roca alterada.

a8

e] pruebas inyeccidn uti] nd

estables en las dos laderas. |

Les resultados obtenides de estos trabajos
de auscultacifn del terreno se van tratando
en los siguientes incisos. La figura No. 1
es una seccidén desarrollada del plinto don-
de se muestran algunos de los trabajos rea-
lizados. '

5. EXCAVACIONES PARA DESPLANTE DEL PLINTD

Los estudics de geoffsica realizados a lo
largo de la franja mostraron dos zonas
de roca, A .y B cuyo limite es una veloci-~

dad de 2000 m/s (onda compresional).
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Fig. 3 Seccidr desarrollada a lo largo del plintc mostrando las unidades litoldgicas v zonas
de exploaracion y prueba -
L; zona A corresponde a la roca superfi- La excavacibn para llegar al nivel de des-
cial mis afectada por el intemperismo. La plante se realiza con explosivos, contro-
roca ern la zona B corresponde a un mate- lande la carga mixima por tiempo gque en
rial sano y _flsura_do que adm:_Lte los tra- este caso se especifich de 10 kg/tiempo,
tamlentqs. de inyeccisn para mejorar su im- dejando un <colchén de 20 cm de roca entre
permeabilidad. Se decidi& que el plinto el fondo de las perforaciones y el nivel’
deberia gquedar desplantado siempre en roca’ de desplante, estos Gltimos 20 cm se reti-
de esta zona B, con el objeto de evitar ran con herramienta manual neumStica. La
deformaciones excesivas en la roca de ci- fotografia NWo. 3 muestra una zona donde
menta;;én por los esfuerzos a que estar8 ya se ha efectuado la excavacibn para el
sometida, asi come de requerir menos tra- desplante del plinto.

tamiento por no estar alterada.

los resultados
profundidades
zona de ro-

En la tabla I se muestran
obtenidos para definir las
de excavaciin y alcanzar la
ca B, figura No. 2

TABLA I

PROFUNDIDAD D;‘: LA ROCA DE LA ZONA A
(<2000 m/s)

Margen derecha Margen izquierda J
Elevacifn Prof. media Elevacifn Prof. medi
.. {m) {m)

50- 90 0
90-125 ki

50- 80 - 0
B0-160 6
160-170 125=-15¢ -
170-235" - 8 150-200 6

: 200-235 B

derecha, donde el plinto se
desplantard sobre la unidad Colcrines, 1la
excavacién no se efectuar§ hasta el nivel
de la zona B aunque la roca presenta alte-
racién del orden de 30 m;, lo anterior se
admitibd considerando gque es la parte supe-
rior de la presa, donde la carga hidréulica
serd del orden de 15 m, pero reforzando
los tratamientos de inyeccifn de esa zona.

En la margen
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6. ANCHO DEL PLINTO

Se ha establecido gque el ancho del plintc
guarde wuna relacién directa con el gra-
diente hidr8ulico admisibie por el terrenc
de cimentacidn, definiendo el gradiente
hidrfulico en este caso como la relacién
entre la carga hidrSulica en m &l nivel
de la cimentacién y el ancho del plinto.

En el caso de la unidad Aguamilpa, la roca
del fondo del cauce entre las elevaciones

50 y B0 se clasifict como roca sana, fisu-
rada y comprimida, con rellenos de arcilla
de espesor inferior a2 5 -mm; durante lar
pruebas de permeabilidad en ningfin cas-
se observb gque estas fisuras rellenas sc
’destaparan'ﬂ afin a presiones superiores
a 10 kg/cm’ {presifn mixima en la prueb:
Lugeon) por erosifn del rellenc, con bas.
en lo anterior se le asignS un gradiente

hidr8ulico admisible a la roca de 20.

Por arriba de la elevacion 80 en ambas lade-
ras, en donde el intemperismo ha actuadc
a mayeor profundidad, la roca ademis de sana
v fisurada en la zona B, se encuentra de-
comprimida, con base en los porcentajes
de recuperacidn y resistividad eléfctrica
del terreno asi como de la exploracibdn di-
recta, se: han identificado- fracturas con
rellenc ¥ arcilloso de origen _hidrotermal
asociadas en otros cases cen. rocas



a
1 FPlanto
? Losa de concreto

3 Lirite de veipcidad de ondas (tabla 1)

{(Zona B> 2000 m/seg)

Fig. 2

Fotografia‘ No. 3 _;Excai?acién y. armado del
plinto en la margen derecha. -7
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Superficie de excavarion (posi-certe)
Superfizie dei terrenc natural

Excavacidn para desplante del plinto

intrusivas, a esta roca se le asignd un
gradiente hidr&ulico admisible de 15.

Con base en 1los gradientes hidrSulicos an-

tes indicados, el ancho del plinto seré
de 9 m en la porcifn profunda del cauce
y se reducird graduimente conforme se re-

duce la carga hidrfulica en ambas laderas.

Aungue hasta ahora no se han detectado zonas
geolbgicamente desfavorables que pudieran
hacer reconsiderar los valores del gradiente
hidrfulico admisible asignados a la roca,
se tiene previsto, en casoc necesario, aumen-
tar el ancho del! plinto pero haciendo esta
preclongacifn hacia aguas abajo.

7. TRATAMIENTO DENTAL

Antes de colar el plinte, la superficie
de la roca es lavada con agua y aire a pre-
sifn retirandoc todo el material suelto y
rellenos de arcilla localizados dentro de
fracturas identificadas previamente,
la limpieza ¢

arcilla se ' profundiza al menos 5 veces su
ancho y postericrmente se rellenan de mor-
tero de cemento.

BRgquellas fracturas gue regquieren de trata-
miento de inyeccifn especialmente dirigido
son identificadas para que sean dejados

tubos de PVC gufas en el concreto del plin-
to y posteriormente inyectados.

8. INYECCION DE CONSOLIDACION
El tratamiento de inyeccifn tiene por obje-

to impermeabilizar la roca bajo el plinto
gque es la zona donde se presenta el mayor

de " las ™ fracturas rellenas de—

' g



TABLA 1:

gradiente hidrdulice, evitando el {lujo
de acua Ta través de  las fisuras—elTmbximo
vy reduciendo cor ellc la posibilidad de
erosionar los rellenos de arcilla preeentes
en 6Ectas. Ademfs este tratamiento mejorarh
las caracteristicas de deformabilidac del
terreno, con 1lo cual las deformaciones en

la roca se esperan sean minimas.

Considerando gue el nivel de desplante del
p.into es la zona de roca B se definié gue
ia profunéidad del tratamiento de consolidea-
ci18n fuera de s8lo 5 m bajec el plinto.

Los barrenos de consclidaci&n sBe han
dispiesto en abanico y Ee perforardn a través
del concreto del Pplinto comeo se muestra
en la figura 3 dejando tubos gulas de PVC
previamente al coclado.

B8.1. Procedimiento de inyeccidn

8.1.1 De un barreno

inyectari del
en dos tramos

perforarld e
superficie

Cada barrcenc se
fondo hacia la
de 2.5 m- cada uno,
se inyectarid el contacto
en la tabla II se indican las

m&ximas de inyeccifn en cada tramo.

ai final del Gltimo trame
concreto-roca;
presiones

PRESIONES MAXIMAS DE INYECCION
EN EL TRATAMIENTC DE CONSOLIDACION

U rrame Presién méxima (kg/cm’)

i I H
iS.O a 2.5m 7

2.5 a0 m 5 :
Concreto-roca 1 .
L i
8.1.2 Etapas de inyeccifn

los resultados de las pruebas
ge determind que la separa-
los barrenos de inyecciébn
de consolidacifn deberfa ser de 3.0 m, as]
se determinS el siquiente esguema de etapas
de inyeccifn (de una misma fila de barrenos},

Con base en
de inyeccibn,
cifn mixima entre

ver figura No. 3.

la, etapa = 6.0 m

2a. etapa = 3.0 m

Ja. etapa = 1.5 m (opcional)
La tercera etapa -serf opcional y estar§
sujeta a los resultados de consume obteni-
dos en las dos primeras tomando como base
un valor de consumo. de cemento por. metro

de barrenc de 20 kg/m.
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Fig. 3 Disposiciép de los barrenos de consolidaciéh»y.pagtalla profunda
bajo el plinto, en una seccion transvérsal de 9 m de ancho - .-
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8.1.3 Fases de inveccidn de onda compresional es mayor de 2000 m/s,
sc presenta una capa de roca de permeabi-

La disporicibn de los barrenos de consolida- lidad altas a media cuyo espesor ern la zona
cidr. es en filas las cuales son paralelas baja del cauce es de 10 m y aumenta hacia
al ele del! plinto. El nGmero de filas depen- las laderas hasta alcanzar 1los 25 m. La
de del ancho del plinto en cada 22ona, vya mayoria de las pruebas de permeabilidad
que como se menciond antes E£ste variaré Que se reslizaron en esta Ccapa no tuvieron
de 9 m en el fondo del cauce a 5 m er la éxito, debido a qgue el agua flangueaba el
parte superior de la cortina.- ‘ obturador aprovechando el alte fisuramier-

) to del terreno. Por otra parte las pruebas
Se iniciar8 la inveccibn por las filas exte- de inyeccifn con mezclas estables efectua-
ricres A y B y se terminard por la fila das en las mirgenes mostraror gue los con-
central denominada P, .la cual adem8s corres- sumos altos de cementc de més de 100 kg/m
ponde a la linea de barrenos de la pantalla se tuvieron en esta capa, figura No. §.

profunda de impermeabilizacibn,
Por abajo de esta capa de permeabilidad

B.1.4 Anclaje del plinto . media a alta de espesor miximo de 25 m {es-
) pesor medido a partir del desplante del

Con el objeto de poder aplicar las presiones plintoy}, las permeabilidades Lugeon son

de inyeccibn de consolidacifn bajo el plinte muy bajas y s8blo existen zonas puntuales

indicadas en el inciso 8.1.1 sin causar de permeabilidad media.

dadios a la roca de la cimentacifn asi como

evitar. la posipilidad de levantamiento de Para el diseinc de la pantalla impermeable

la losa de concreto durante la inyeccidn se observaron las siguientes directrices:

de contacto conreto-roca, se anclbé el plinto

a la.rcca mediante anclas de friccibn de a) Todo el tratamiento deberia realizarse

1 1/2" @ en patrdén cuadradc de 2.5 m; la antes del llenado del embalse ya que

profundidad de anclaje es de 3.0 m, ligando no se tendrd accese a zonas profundas

el extremo exterior del ancla al armado una vez puesta en operacifin, para efec-

de la losa por medio de un doblez & escuadra, tuar reinyecciones.

fotograffa No. 4.

b) La modulacién de la densidad gel tra-
tamiento se sujetarfa a los consumos
obtenides en las etapas previas, par-
tiendo' de un patrdn sistemdtico inicial
(el cual fue definide por medic de las
pruebas de inyeccifn del terreno}.

¢) 88lo los casos geolfgicos signifiéati-
vos serfn tratado; en forma especial.

9.1. Caracteristicas de la pantalla profunda

La pantalla estard constituida por una sola
lfnea de perforaciones dispuestas en un
plano alabeado en posicién vertical gque
sequird la direccibn del plintc; dentro
del planeo vertical los Dbarrenos se han
dispuesto en tal forma gque quedaron.diri-
gidos para cruzar las discontinuidades geo-
l&gicas mis significativas en lo gue res-
pecta a su orientacifn y abundancia. En
términos generales los barrenos localiza-
dos en las laderas tendrSn una inclinacifn
de 60° respecto a la horizontal y dirigidos
hacia &stas, mientras gue -en el -fondo del
) - —————cauce-las_perforaciones_ser&fn verticales.

Fotografia No. 4 Armado del plinto y anclaje ) T

(barras con doblez a 90°), para evitar la po- La profundidad de 1la pantalla se definib
sibilidad de levantan}ien'to de la losa durante con base en los resultados de las. pruebas
la inyeccidn de contacto ‘concreto-roca. de permeabilidad indicados en la tabla IIiI.
ERE oo Bajo el fondo del cauce tendrd 50 m de pro-
Sy e Ti ey fundidad y hacia las laderas se reducird
9. PANTALLA DE IMPERMEABILIZACION PROFUNDA gradualmente hasta los 40 m. 5in embargo
. ) N debido a la existencia de zonas puntuales
Los: resultados .de -las pruebas de permeabi- de permeabilidad media por abajo de los
lidad. ‘Lugeon realizadas en 'los sondeos de 50 m se exp}orar! en forma ﬂdlCIOnal. hasta
exploracisn localizados -en la zona de des- una profundidad de 80 m, esto Gltimo se
plante -asf..como de ctros ubicados en las realizard utnzzanq.o la; perforaciones de
cercanfas’ (tabla- III) mostrarcn, en t&rminos primera etapa de inyeccibn de la pantalla
generales que en la.:zona B, cuya velocidad localizadas a cada 24 m, figura No. 3.

e o Lo Lo
o A
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TABLA 111

RESULTADCS DE PRUEBAS DE FERMEABILIDAD

(G.L.}
BARREND PROFUNDIDADES {m)
-5+  5-16  10-15 15-20  20-25  25-30  30-35 3540  40-45 ~ 45

CBR-14 (C)} AL AL AL E 12 g 1 '{' 0 o]
C8R-15 (C) AL AL AL R R 15 0 6 0 T 0
CD-59 (1) R R R 1 0 1 o 13 o 0
cD-57 (1) ‘ R R R R 19 i0 16 16 --~ 8 6 a C
cp-22 (D} R 0 0 R 10 R R 0 0 0
Ccp-32 (D) - R ' R 5 1 1 70 2 j;;- 0 o
CD-34 {D) R R 6 15 . 20 5 - @ I 6 13 o - E
Cch-24 (D} R R R R R 17 R ‘ . 9 é 0
1) R = resurgencias, zona de alta permeabilidad : N z :
2) Entre 5 y 20 U.L., se considerd permeabllxdad media ' .
* Las profundidades estfn medidas a partir de al superficie del terreno natural‘ ) _:f !1

{C) = cauce & :

(D) = margen derecha . L.

(I} = margen izguierda i TR S

. - 3

g.2. Procedimienta ‘de inyeccién

5.2.1 De un barreno

La inyeccifn., se realizard perforando la
longitud total del barrenc e inyectande
en tramos de 5.0 m en forma ascendente.
Las presiones méximas de inyeccifn se in-
dican an la .tabla IV. .
"TABLA IV
*PRESIONES MAXIMAS DE IRYECCION
DE LA FANTALLA PROFUNDA
Tramo Presifn mixima (kg/cm?)

>50 a 10 m o 30
;o 10a 5Smo| 15
) Sa 0m - similar al de consolidacibn
9.2.2 Etapas de inj'eccién
Como - se menciont antes, se iniciar& de un
patrén sistemitice inicial, el <cwal se’
determind con base en los resultados de

las pruebas de inyeccibn los cuales se sin-
tetizan a.continunacibn:

- distancia m&xima ‘entre barrencs: 3.0 m
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o T A
. : z " ) - -l
- distancia minima para’ que‘ no exlsta comu-
nicacibén del produc;o unyectado entre
LA 3

barrenos: 6,0 m . o
: s 0 I A w

la.’
2a.
3a..
da.

etapa
etapa
etapa
etapa
La cuarta etapa de ‘inyeccién ‘!s'é'iS“-é'"pt::iona'L
y sujeta a los consumos en; los barrencs -
de etapas previas» considerande un_ valor ;
limite de 20 kglm. s A

10. PROCEDIHIEN'I‘O GENERAL 4 HEZCLA DE IN-

YECCION
v v i

Para la mvestxgacwn de las caracteristxcas -
de inyectabilidad del.macizo rocoso se real
lizaron tres. pruebas; de inyeccisn en las '
cuales se, tratd de simular el proceso com-
plete para la construccién de un .tramo de
pantalla y/ tratamiento de~ consol:.dac:.én,"
con sus etapas caracteristicas;. los. barre-
nos en todas las. pruebas fueron . llevados--.-.
a una profundidad minima de 60 m ¥ dirigi--
dos a cruzar las discontinuidades geolbgicas
significativas, se, hxc:.eron pruebas de pers:
meabilidad Lugeon -antes y! :después’ del: -tra-
tamiento. ‘'Las.’dos,, primeras pruebas de _in-
yeccién se realizaron siguienda la tecnolo-
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Fig. 6, Grifica P-V mostrando las trayectorias de inyeccidn de las curvas
P A y B descritas en el texto . .
10.3 Mezcla = - baja cohesibn, gque mejora su penetrabi-
e 1idad en el terrenc con fisuras finas.
Antes de iniciar la tercera prueba de in-

yeccibn,  se’ efectus en el laboratorio de

mezclas . una. investigacién dirigida a 8&- Durante la tercera prueba de inyeccibn se
léeccionar el producto quimico fluidizante aprecis la efectividad ﬁe 1a mezcla en cuan-
que imprimiera a 12 mezcla las propiedades to a su poder de sellar zonas con mucho
requeridas siguientes: contraste de permeabilidad. En 1la tabla Vv
= -4 T se muestran los resulggdos:.de la prueba
Fluidez en cono Marsh: g 30 segundos comparando el po;centale _de casos €h gue
- pecantacibh: " . <54 en 2 horas ge registr$ un cierto consumo {kg de ce-
Cbhesibn'(coﬁ placa}: 0.02 g/cm? mento/metro de barreno)., y las distintas
Coeficienke'de;fiitrado: <0.07 \ etapas de inyeccifn usadas.
i i a compresifn: >100 kg/em® (a 28 - i <7

Resistencia ?.1 ?°m€’ sa n: dfas) 9/ La efectividad de la “mezcla para sellar
) . N zonas con diferente permeabilidad se hizo
La mezcla finalmente seleccionada se fabri- comparando los resultados de_ensayos Lugeon
. c6 .con.cemento puzolsnico_en relacifn A/C hechos en la misma zona antes de iniclar
. - . (agua-cemento en . peso) de~70.8 y con 1% de la inyeccibn de la etapa Primaria ¥ des~-

.. aditivo fluidizanté’ (Sikament N) en peso pués de finalizar la Cuaternaria:

';“:.' - .. L entajas de la mezcla son: i
. ,de:?eﬂento‘, as venta) s,de}? 3 Tramos de consumo bajo (14}:

.. alta | resistencia ~final contra deslave consumo promedio: . . 9 ka/m
- ¢io.erosifn.. LT y.L. antes de inyectar: 0.4,
.- v - 0

. . “ Lo o R o U.L. despufs de: inyectar:
~ein - rimuy. buena. fluidez, sl se le - compara con P _
una mezcla de la ‘misma  relacibn estabi-
lizada con bentonita.
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Fig. 7 Grafica P-V mostrando la trayectoria de la curva de.infeccién C
oy )
TABLA V CoobeT
o DL "’ RESULTADOS DE CONSUMOS DURANTE LA PRUEBA DE INYECCION' No. 3. .
O X . i o
ETAPA ., - Separacién Consumo (kg/m) % casos = - - e fet
T {m) 0-25 25-50 50-100 10012991 ) 200 500
& | primariy ) 20 60 0 "9 24 ,j‘ oo
= Secundatia 10 81 6 13 T T )
Terciaria . . . 5 67 4 4 12,
Cuaternaria“’ 2y 3 98 0 o
Promedio” : 77 3 [Ter]
;" O T e P R
Tramos de alto consumo“(lll' 11. CONCLUSIONES H
~ consumo medio: 160 kg/m A ; e
U.L. antes de inyectar: 20 o mayores Con base en 'los ‘resultados -obtenidos en
U.L. después de inyectar: 0.1 la prueba de 1nyecc16n utilizarnido:-'el! cri-
i terio P.V 'y una sola mezcla, -se’idecidid
En ambos cascs el resultadeo de impermeabi- adoptar esta nueva’' tecnologfa -‘para®.efec-
lizaciSn fue muy bueno, en los tramos de tuar todo el tratamiento de impermeabili-
consumo bajo se? observa cfmo se han redu- zacién del terrenc ‘bajo? el plinto de 1la
cido las permeabilidades. indicando que presa. Aungue no se hizo ‘uUna"“comparacibn
la. mezcla penetrd alin en las fisuras mis: econfmica entre este procedimiento y el
método convéncional,” son- notables - l1as ven-

finas,
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N cuantc

tasas gqut ; primero, sobre  todr

“a'la velor1dad ‘de-elecucibn de

% la inyec vz&n,‘ sin’ “verge- digminuida la ca-
lidad del- ;rabajo. el tiempe de elrecuc1én
sc reduce, a 'do¢ tercids o 8 'l2 mitad apro-
xlmadeﬂente Con ambos. mésodos la canti-
dad de - s%lidos: -introddsidos al terreno fue
similar, ‘ern” p*oned;o -3, 'kg de cementorm,
aicanzando en :cada casc  la impermeatilidad
*equerzdu [ 1 UL, ‘por -1o gue el sobre
COStO fab*zcacxéu de la mezcla s6lo sc
tzeﬁe en Yai- diferenria de precic entre el

~aditive ‘luldxza.tefy: la bertonita lap'oy‘—
“madamente 5: O 51n émbargo la resistencia fi-
nal de la me2c1a es muy contrastante, gue pa-
Ta esta obra“es factor prxmordlal con bento-
‘nita se€ alcanzarOﬁ re51stenc1a= miximas de

214 kg7cm® y-con-fluidifante mayores de 100 kg/cm’
en 1gualdad ‘de propzedades reolbgicas.
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