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PROPIEDADES DE LAS ROCAS 

Por lo general las obras de ingeniería se construyen abarcando áreas grandes, que involucran 
no solo la substancia de que está formada la roca, sino además los defectos estructurales que 
posee en su conjunto como son el fracturamiento, rellenos, cavidades, fallas y otros más, que 
influyen en el comportamiento del terreno ante las solicitaciones impuestas por la estructura. De 
lo anterior se desprende la necesidad de diferenciar las propiedades que caracterizan a la 
substancia rocosa o roca intacta y las del conjunto o macizo rocoso. 

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

El comportamiento de las rocas depende de las propiedades mecánicas e hidráulicas 
entendiendo por comportamiento del material a la forma de resistir y deformarse al someterlos a 
la acción de los esfuerzos. 

1. Propiedades de la roca intacta 

Las propiedades relacionadas con la resistencia y la deformabilidad de la roca intacta son .las 
más importantes desde el punto de v1sta geotécnico. Las propiedades hidráulicas obtenidas en 
laboratorio tienen poca aplicación práctica. 

1.a Propiedades indice 

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

Mineralogia. El contemdo mineralógico de una roca influye en su comportamiento en muy 
distintas formas que abarcan tanto las características de resistencia mecánica como las 
hidráulicas. 

Los principales minerales formadores de rocas son los silicatos, carbonatos y óxidos. Otros 
grupos quím1cos de minerales menos abundantes, pero que son también importantes por las 
características que transmiten a las rocas son los sulfuros, sulfatos y aquellos constituidos 
por síl1ce libre (no cristalina). 

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



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

Las rocas con textura homogénea por lo general presentan mayor resistencia, como el 
basalto, la caliza y el granito, figura 1 a. La textura laminada produce un efecto anisotrópico 
en las propiedades de resistencia y deformación como es el caso de las rocas lutitas, las 
pizarras y gneisses, figura 1 b. 
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F1guras1 a) textura homogénea, granito, b) textura laminada, gneiss 

Peso Volumétrico. En general un alto peso volumétrico corresponde con las rocas más 
resistentes, excepto cuando las rocas poseen características anisotrópicas. El peso 
volumétrico de las rocas ígneas. y metamórficas es mayor que el de las sedimentarias, ya 
que a mayor porosidad corresponde un menor peso volumétrico. El peso volumétrico de una 
roca se debe obtener en condiciones saturada y seca. 

Porosidad. Se define la porosidad de una roca como la relación entre volumen de vacíos y 
el volumen de la muestra. Los vacíos, poros y fracturas en la roca intacta son formas 
importantes de no-uniformidad estructural o textura!, también tienen un efecto considerable 
en la conducción de calor gas y agua y en el comportamiento mecánico relacionado con su 
contenido de agua. 
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La presencia de estos defectos disminuye notablemente las propiedades mecánicas ya que 
un porcentaJe pequeño de porosidad en la roca tiene una gran influencia en la deformación. 
Valores típicos de peso volumétrico y porosidad en rocas se muestra en la Tabla 1. 

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

Tipo de roca Peso volumétrico Porosidad 
T/m 3 % 

Granito 2 6- 2.9 o 5 - i 5 
Dolerita 2.7-3.05 o i -o 5 
Riolita 2 4- 2.6 4-6 

Andesita 2.2- 2.3 10- 15 
Gabro 2 8- 3.1 o 1 - 0.2 

Basalto 2.8- 2.9 0.1-1.0 
Aremsca 2 o- 2.6 5- 25 

LutiLa 2.0- 2.4 10- 30 
Caliza 2.2- 2.6 5- 20 

Dolomtta 2.5- 2.6 1 - 5 
Gneiss 2.8- 3.0 0.5- 1.5 
Mármol 2.6- 2.7 0.5-2 
Cuarcita 2.6- 2.7 0.1 -0.5 
P1zarra 2.6-2.7 0.1 - 0.5 

Contenido de Agua. Se define como la relación entre el peso del agua en·una roca y·su 
peso seco expresado en porcentaje. El contenido de agua está asociado con la porosidad 
de la roca y ambos producen una reducción en de su resistencia mecánica. Probablemente 
debido a los efectos físico-químicos que produce el agua en. determinados minerales, 
algunas rocas cuando son sometidas a ciclos de secado y saturación, se ven afectadas en 
sus propiedades debido a la expansión y contracción que sufren. 

1.b Propiedades Mecánicas 

Las principales propiedades de la roca intacta actualmente aceptadas en ingeniería para 
describir su comportamiento son la resistencia a la compresión uniaxial y el módulo de 
deformabilidad sin embargo, se practican en el laboratorio otras pruebas con fines específicos 
que ayudan a conocer las características de la roca. 

Compresión Uniaxial. La prueba a la compresión uniaxial consiste en la aplicación de un 
esfuerzo axial de compresión a una muestra no confinada lateralmente, la cual puede tener 
diversas formas pero que generalmente es cilíndrica. Es la prueba más sencilla que existe para 
determinar la resistencia de la roca intacta, sin embargo, los núcleos de roca requieren de una 
preparación muy cuidadosa que solo en laboratono se pueden ·realizar. 
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Figura 2 Prueba de compresión simple 

La resistencia se calcula con la expresión: 

Donde Fes la carga de compresión máxima aplicada al momento de la falla y A2 es el área de 
la muestra sobre la que se aplica la carga. 

La resistencia a la compresión simple o uniaxial de las rocas depende de la influencia de varios 
factores. w 

1 " Factores externos son aquellos que no dependen de la naturaleza de a roca y son: 
1) Fricción entre platina y superficie de la ·roca 
2) Geometría de la probeta 

2.1) forma 
2.2) relación de esbeltez 
2'.3) tamaño 

3) Velocidad de carga 
4) Temperatura ambiente 

Factores internos que influyen en la resistencia de la roca son: 
1) Tipo de roca, mineralogía, grado de cementación y textura 
2) Elasticidad y plasticidad de la roca 
3) Contenido de agua, porosidad, fisuramiento 
4) Tamaño de grano y orientación de los cristales minerales. 
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Relación de esbeltez y forma: La forma usual de realizar las pruebas a compresión es en 
formas cilíndricas con relación de esbeltez de 2.5 a 3, ya que esta relación permite una 
uniformidad de la distribución de esfuerzos en el tercio central de la muestra. En general cuando 
aumenta la relac1ón de esbeltez la resistencia a la compresión disminuye. 

Tamaño de las muestras: En general cuando aumenta el tamaño de la probeta disminuye la 
resistencia a la compresión, debido a que se incrementa el número de defectos en la muestra. 

El diámetro de una muestra de roca ensayada a compresión uniaxial, debe ser 1 O veces mayor 
que el tamaño máximo del grano más grande de la muestra de roca, con esto se evita el efecto 
que produce el tamaño de los granos individuales en la resistencia del conjunto. 
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Velocidad de carga: La resistencia a la compresión de una roca aumenta cuando se aumenta la 
velocidad de aplicación del esfuerzo. Se recomienda que la velocidad de aplicac1ón de carga 
sea de 0.5 a 1 Mpa por segundo, considerando un tiempo de falla entre 5 y 1 O minutos 

lndice de Carga Puntual: La prueba consiste en la aplicación de una carga por medio de dos 
puntas diametralmente opuesta a una muestra de roca que puede o no tener alguna forma 
geométrica determinada. La ventaja de este tipo prueba es que permite inferir la resistencia a la 
compresión uniaxial sin necesidad de realizar la preparación que normalmente requiere una 
probeta en el laboratorio. El equipo empleado es ligero y las pruebas se pueden realizar 
directamente en el sitio estudiado, figura 3. También permite efectuar una gran cantidad de 
pruebas a bajo costo donde no se requieren mediciones de deformación y solo se requieren 
valores aproximados de la resistencia a la compresión. 

El índice se determina como la relac1ón entre la carga máxima aplicada F al momento de la 
falla y el cuadrado de la distancia D entre las puntas. La distancia D recomendada en la prueba 
es de 50 mm, sin embargo como es difícil tener muestras con este "diámetro" el valor F 1 D 
obtenido se corrige para obtener el equ1valente de 50 mm. 

ls50 = F 102 

El índice de carga puntual ls5a es un valor relativo de la resistencia de la roca y sus unidades no 
tiene significado físico. 

La resistencia a·la compresión uniaxial de una roca se puede inferir a partir de un gran número 
de pruebas de carga puntual empleando el valor promedio de ls50 en la siguiente expresión: 

crc = 24 ls50 

o bien, 

crc = 14 + (O 175 O) ls50 

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



Resistencia a la tensión directa. La prueba consiste en transmitir a la roca un esfuerzo de 
tensión axial por medio de casquetes metálicos cementados en sus extremos. Los casquetes se 
conectan al equipo de carga por medio de cables para evitar que la muestra falle por torsión 
Esta prueba se usa poco en los laboratorios de pruebas por la dificultad de preparación de la 
muestra, sin embargo puede ser útil para casos particulares de investigación. 

La resistencia se obtiene por la expresión: 

Donde Fes la carga de tensión máxima aplicada a la muestra al momento de la falla y A' es el 
área de la muestra sobre la que se aplica la carga. 

Resistencia a la tensión indirecta o prueba brasileña. La prueba consiste en someter a 
compresión diametral a un espécimen cilíndrico de roca produciendo así esfuerzos de tensión y 
de compresión, 'a pesar de que el esfuerzo de tensión inducido es menor que el de la 
compresión el espécimen falla a lo largo del eje vertical debido a su menor resistencia a la 
tensión. · 

La resistencia a la tensión indirecta se obtiene por la expresión: 

cr1=2F/DLrr 

p 

t ¡ 
d 

t 
p 

Figura 4 Pruebas de tensión directa y brasileña 

Donde F es la carga de compres1ón máxima aplicada a la muestra al momento de la falla, D es 
el d1ámetro de la muestra y L la longitud, figura 4. 

Resistencia a la tensión bajo flexión. La prueba de flexión también permite determinar la 
resistencia a la tensión de la roca, la probeta es apoyada en sus dos extremos como una viga 
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srmple, y se le aplica una carga vertical al centro de la longitud o claro. Cuando los esfuerzos 
son más" altos que la resistencia a la tensión de la roca el espécimen falla. 

La resistencia de la roca a la tensión bajo flexión es: 

cr1 = (F L) Yo 1 2 1 

Donde: F es la carga máxima aplicada al momento de la falla, L es la longitud o claro de la 
muestra medido entre los puntos de apoyo, y0 es la distancia del eje neutro de la viga al punto 
extremo de la sección transversal en el lado de tensión e 1 es el momento de inercia de la 
sección transversal. 

1.c Deformabilidad de la roca intacta 

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

A partir de los datos registrados se construye la gráfica esfuerzo- deformación caracteristica de 
la roca y se determina el módulo de deformabilidad Et50 de la roca intacta, el cual corresponde 
a la pendiente de una línea tangente a la curva esfuerzo - deformación al 50 % de la resistencia 
de falla, figura 5. 
El módulo Et50 se determina con la expresión: 

Donde creso es el esfuerzo correspondiente al 50% de la resistencia a la compresión de, la . 
muestra y E es la deformación unitaria en el mismo punto. 
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Figura 5 Determinación del módulo Et50 

Velocidad sónica. Por medio de la medición de las velocidades sónicas Vp y V5 de la roca se 
puede obtener el módulo de deformabilidad dinámico mediante la expresión: 

Ect = 2 Vs2 p (1 + Vp) 



Donde Vp es la velocidad de la onda primaria o de compresión, V5 es la velocidad de la onda 
transversal o cortante y p la densidad de la roca. 

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

La velocidad sónica se determina en el laboratorio sometiendo a la muestra a un esfuerzo axial 
equivalente a la sobrecarga de peso propio calculada para la profundidad a la que se tomó la 
muestra y con un contenido de agua equivalente similar a la roca in situ, esto es seca o 
saturada. En los extremos de la muestra se colocan los geófonos emisor y el receptor que emite 
y recibe, respectivamente, la señal de un impulso sónico cuya frecuencia se fija entre 100kHz y 
2 M Hz, dependiendo de las caracteristicas de la roca. Los geófonos están conectados a un 
osciloscopio el cual permite medir el tiempo que tarda el impulso en atravesar la muestra. 

El equipo de medición permite determrnar las velocidades compresiona! y de cortante del 
material, empleando los geófonos adecuados en cada caso. 

1.d Clasificación de la roca intacta 
A la fecha se continúa aplicando el criterio de Deere y Miller para la clasificación de la roca 
intacta. Las propiedades de la roca que emplea la clasificación son la resistencra a la 
compresión uniaxial o simple no confinada y el módulo de deformabilidad Et50 . 

Las rocas se pueden clasificar en una de las cinco categorías, con base en su resistencia a la 
compresión uniaxral, indicadas en la Tabla 2. 

TABLA 2 CLASIFICACIÓN DE LA ROCA INTACTA, Ref. 2 

Clase Descripción de resistencia Resistencia (kg/cm') 

A Muy alta > 2250 
B Alta 1120 a 2250 
e Media 560all20 
D Baja 280 a 560 
E Muy baja < 280 

Para la clasificación de la roca considerando su deformabilidad se emplea el módulo relativo, el 
cual corresponde a la relación entre el módulo Et50 y la resistencra a la compresión de la roca 
crc 

En la Tabla 3 se muestra la clasifrcación con base al módulo relativo de las rocas 



TABLA 3 CLASIFICACIÓN CONSIDERANDO EL MÓDULO RELATIVO (Etso 1 crc) 
Ref. 2 

Clase Descripción Módulo relativo 

H Elevado > 500 
M Medio 200 a 500 
L Bajo < 200 

Los valores de resistencia a compresión uniaxial y del módulo de deformabilidad se presentan 
en escala logarítmica para abarcar una amplia gama de valores de roca. El módulo relativo se 
deduce de la posición respecto de las lineas diagonales, la zona central está delimitada por una 
linea superior con módulo relativo de 500:1 y una linea inferior correspondiente al módulo de 
200:1, esta zona se designa con la letra M o zona de módulo relativo medio. Las rocas que 
poseen una estructura compacta y poca o ninguna anisotropía suelen entrar dentro de esta 
categoría. 

En la figura 6 se muestra una aplicación de la clasificación de roca intacta (Deere, 1968) 
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Figura 6 Clasificación de rocas intactas de la familia del granito, Ref 2 



2. Propiedades de los Macizos Rocosos 

2.a Resistencia al esfuerzo cortante en discontinuidades 

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

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

La resistencia al corte de rocas anisotrópicas se debe determinar a lo largo de varios planos y 
direcciones con el objeto de tener información completa para el diseño. Las pruebas efectuadas 
sobre una misma discontinuidad del macizo rocoso se deben realizar a diferentes cargas 
normales para tener una estimación de su ángulo de fricción interna y de cohesión. 

Las pruebas de corte directo a gran escala se realizan dentro de galerías donde las paredes 
sirven como puntos de reacción de los equipos hidráulicos. 

Las muestras que pueden tener tamaño variable entre 40 x 40 cm hasta 70 x 70 cm son 
excavadas y encapsuladas en concreto para mantenerlas inalteradas. Se deja libre únicamente 
la superficie que será sometida a corte, el concreto permite tener superficies planas para la 
correcta aplicación de las cargas y apoyo de los gatos hidráulicos. 

Figura 7 Equipo de prueba de corte directo 



Durante la prueba, el esfuerzo normal permanece constante mientras que el tangencial se 
Incrementa Los desplazamientos normal y tangencial se registran conforme el esfuerzo 
tangencial se aplica. El desplazamiento tangenc1al total que se alcanza en la prueba depende 
del tamaño del bloque, generalmente se limita a un 5 % de la longitud de este, procurando que 
se haya alcanzado el valor del esfuerzo residual de la superficie. 

La resistencia máxima al corte está definida por la ecuación: 

't :;:; a tan 4»max + e 

Donde· 
T es el esfuerzo resistente al corte 
cr es el esfuerzo normal al plano ensayado 
~m" es el ángulo de fricción máximo 
e es la cohesión 

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

'tres= U tan 4»res 

Donde: 
''" es el esfuerzo resistente al corte residual 
cr es el esfuerzo normal al plano ensayado 
~'""es el ángulo de fricción residual 

La influencia más importante de la presenc1a de agua en la discontinuidad es la reducción 
del esfuerzo cortante debido a la reducción del esfuerzo normal, entonces la ecuación 
adopta la forma: 

•= (cr-u)tan~mh +e 

Donde: 
r es el esfuerzo resistente al corte 
cr es el esfuerzo normal al plano ensayado 
u es la presión del agua en la discontinuidad 
~'""es el ángulo de fricción máximo 
e es la cohesión 

Dos aspectos que influyen notablemente la resistencia al corte es la rugosidad de la superficie 
del plano y la presencia de relleno. Para considerar el primer término en la res1stencia al corte 
en la ecuación se incluye el ángulo 1 correspondiente a la inclinación de la rugosidad en la 
superficie de deslizamiento: 

r= cr tan(~+i) 

El valor de i puede determinarse por procedimiento de campo fotográfico o bién, por medio de 
topografía de la superficie de deslizamiento. 
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Fig 8 Deslizamiento sobre un plano rugoso con esfuerzo normal bajo. El valor de i es la 
pendiente de la estria. 

6 = 1< + óñ t.J r}r 

Fig. 9 Deslizamiento sobre un plano rugoso con esfuerzo normal alto. 

En el caso de discontinuidades con relleno de espesor considerable, se supone que la 
resistencia al corte de la discontinuidad depende de la resistencia del propio material que forma 
el relleno. La determinación de esta resistencia se puede realizar por medio de pruebas de corte 
directo como se describió antes o bien, si el materral es arcilloso y puede ser recuperado en 
muestras inalteradas, por med1o de pruebas triax1ales en el laboratorio. 

Sin embargo, este último procedimiento no es recomendable ya que la resistencia que se 
obtiene no corresponde a la dirección del plano de corte y los valores obtenidos con frecuencia 
son mayores. 

En la Tabla 4 se anotan algunos valores del ángulo de fricción de materiales de relleno de 
fallas. 



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

Material Angulo de fricción 
Salvanda de arcilla 10- 20 
Calcita en zona de falla 20-27 
Lutita con material de falla 14- 22 
Brecha dura 22- 30 
Roca compacta 40 
Relleno duro de roca 38 
En el ANEXO A se presentan vanas tablas con datos obtemdos por d1versos mvesttgadores. 

Aunque de una muestra solo se puede determinar una resistencia máx1ma, es posible obtener 
vanos valores de resistencia residual a diferentes esfuerzos normales usando el mismo 
espécimen. 

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

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

Prueba de torsión. El método de la prueba de corte por torsión, consiste en la aplicación de un 
torque a un prisma de roca cilindrico que se ha aislado del resto del macizo rocoso por medio 
de una broca de diamante. El núcleo asi preparado se mantiene unido en su base al resto de la 
masa. El núcleo se sujeta al equipo de prueba y se le aplica torsión. El ángulo de torsión y la 
carga aplicada en la falla se registran. La prueba da información de la cohes1ón, resistencia 
máxima al corte y residual de la superficie ensayada. 

2.b Deformabilidad 

La deformabilidad es uno de los parámetros más importantes que rigen el comportamiento de 
los macizos rocosos. Se expresa como un módulo que correlaciona el esfuerzo aplicado al 
terreno y la deformación resultante 

Los mac1zos rocosos en donde el fracturamiento está presente casi siempre, no se comportan 
en forma elástica ante la acción de un esfuerzo. Generalmente, se producen deformaciones no 
recuperables o permanentes, debido a esto el término elástico no es aplicable para describir su 
comportamiento, por lo que se ha optado mejor por el de módulo de deformación. 

Def1n1ción de Módulo de elasticidad o de Young: Es la relación del esfuerzo y su 
correspondiente deformación unitaria de un material abajo de su límite de proporcionalidad. 



Definición de Módulo de Deformación: Es la relación del esfuerzo y su correspondiente 
deformación unitaria durante la aplicación de una carga sobre un mac1zo rocoso, incluyendo su 
comportamiento elástico e inelástico. 

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

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

En la ingeniería practica, el módulo de deformabilidad se utiliza para calcular y diseñar las 
deformaciones en túneles y lumbreras, en loa análisis de esfuerzos y deformaciones de las 
cimentaciones de presas rígidas, para el diseño de anclajes en roca y otras aplicaciones 

La deformabilidad de la roca in situ se puede determinar usando métodos de tipo estátiCO y 
dmámico, por lo que se pueden obtener dos tipos de módulos: el estático de deformación EE y 
el dinám1co Eo. 

Métodos Estáticos 

Pruebas de placa flexible y rígida 
Pruebas en barrenos 
Pruebas en galerías 
Pruebas con gato plano. 

Métodos Dinámicos: 
Refracción sísmica y microsísmica 
Método sísmico aplicando técnicas: 
Cross-hole 

Down-hole 
Up-hole 

Los métodos estáticos producen en el terreno mayor deformación que los dinámicos, debido a 
que los esfuerzos transmitidos son mayores, esto da como resultado, que los módulos de 
deformabilidad obtenidos, sean numéricamente menores que los obtenidos por métodos 
dinámicos, sin embargo, mediante estos últimos es posible involucrar un volumen de terreno 
mayor que con los métodos estáticos. 

Se ha observado que la relación entre los módulos de deformabilidad obtenidos por métodos 
dinámicos y estáticos, varia entre 0.85 y 3, de acuerdo con los datos de un buen número de 
pruebas realizadas en el mundo. Obviamente esta variación tan grande obedece no sólo a la 
diversidad de los mac1zos rocosos ensayados, sino también al volumen de roca involucrado en 
la prueba. 

Eo = (0.85 a 3) EE 

·1 

.. 



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

Las curvas esfuerzo - deformación que se muestran en la f1gura 1 O, obtenidas por medio de 
pruebas de placa son los casos representativos del comportamiento del terreno. 
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Figura 1 O Curvas esfuerzo - deformación 
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La Fig. 1 Oa representa el c1erre progresivo de las f1suras del macizo rocoso al aumentar el 
esfuerzo, la curva ascendente de carga es cóncava hacia la izquierda mostrando la reducción 
de la deformación en la zona de mayor esfuerzo. La curva descendente de descarga 
generalmente deja un valor de deformación no recuperable. 

En la figura 1 Ob la curva representa una roca con arcilla o material blando con pocos sólidos, 
los cuales se trituran al incrementarse el esfuerzo. 

La curva en la f1gura 1 Oc representa un material que contiene arcillas y sólidos que toman carga 
temporalmente y posteriormente se trituran 

La figura 1 Od representa el comportamiento de una roca prácticamente inalterada o con muy 
pocas fisuras, elástica, la deformación no recuperable es muy pequeña. 

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

a) Cuando los sistemas de fracturam1ento contienen arcilla como relleno o bien otro tipo de 
material blando, como pueden ser las capas delgadas de lutitas, se observa cierto grado de 
fluencia plástica o creep. La fluencia plástica representa una respuesta compleja de la 
relac1ón esfuerzo - deformación, como un movimiento de la roca dependiente del tiempo 



bajo una carga constante; en otras palabras es un fenómeno mecamco en donde la 
deformación se incrementa como una función del tiempo bajo un esfuerzo constante. 
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Figura 11 Curva general para la fluencia plástica (creep) 

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

Se pueden distrnguir cuatro etapas principales de deformación· 

1) Deformación elástica instantánea debido a la carga instantánea.· 
2) Fluencia primaria zona 1 con un rápido incremento de la deformación pero 

desacelerándose paulatinamente. 
3) Fluencia secundarra Zona 2 la deformación es menor pero con una variación 

constante. 
4) Fluencia terciaria zona 3 acelerándose la deformación hasta llegar a la falla. 

<, 

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

En las figuras 12a y b, se muestra la influencia que tiene el incremento de la temperatura y el 
esfuerzo confinante en las curvas de deformación - tiempo. Al aumentar ambos factores, la 
velocidad de deformación aumenta. 
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Figura 12 Influencia de la temperatura y el esfuerzo confinante en la 
deformación plást1ca de la roca 

Hay varias teorías para explicar el flujo plástico en las rocas, se piensa que el flujo puede ocurrir 
únicamente bajo altos esfuerzo tectónicos y ciertas condiciones de temperatura o posiblemente 
bajo condiciones de carga dinámicas. En niveles bajos de esfuerzo y temperatura, el 
mecanismo de fluencia primaria parece estar influido por un deslizamiento a lo largo de los 
planos de debilidad preexistentes en la roca y por fracturamiento frágil y agrietamiento dentro de 
material. El microfisuramiento y agrietamiento de la roca producido por la fluencia puede ocurrir · 
debido a la susceptibilidad de esta y de otros materiales a fallar por fatiga, cuando están 
sometidos a cargas cíclicas a bajos niveles de esfuerzos. 

El mecanismo de ruptura por fluencia plástica puede comprenderse mejor por med1o de las 
investigaciones realizadas por microsísmica las cuales indican que existe un periodo de 
movimiento acelerado que· precede a ·la falla en las rocas in situ. Esto demuestra que hay una 
etapa terciana de fluencia que es de mucho mayor duración que lo que demuestran los estudios 
realizados en laboratorio. Los periodos de perturbación m1crosísmica varían desde unas horas 
para el desprendimiento de rocas de algunas toneladas, hasta varias semanas para masas 
rocosas como el pilar de una mina. 

b) En pruebas de deformabilidad al aumentar la presión de contacto entre un ciclo y otro el 
módulo de deformabilidad aumenta indicando la compactación de la roca debido al cierre de 
las fisuras y trituración de las partículas sólidas. Las deformaciones en la curva de descarga 
se recuperan más en comparación con los anteriores ciclos. 

e) Las rocas muy compactas presentan histéresis muy baja. 

Métodos Estáticos 

Pruebas de Placa. Existen dos tipos de placa que pueden utilizarse para determinar la 
deformabilidad de una masa de roca, placa rígida y placa flexible. 

En la prueba de placa rígida se emplea una placa de acero de aproximadamente 30 a 50 cm 
de diámetro a la cual se aplica una carga, mediante gatos hidráulicos para inducir 



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

Para una placa infinitamente rígida y considerando al medio rocoso homogéneo, isótropo y 
elástico, las ecuaciones que permiten calcular el módulo de deformabilidad estático son: 

EE = P ( 1-¡l) 1 (2/ia), parar < a 

EE = P {(l-¡.t2) 1 (lirra)} (are sen a/r), parar> a 

Donde: Pes la carga a·plicada 
a es el radio de''la placa 
o desplazamiento' producido por la carga 
1-1 es la relación de Poisson 
res la distancia al punto donde se mide el desplazamiento .. 

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

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

En la prueba se emplean micrómetros colocados al centro de la placa a una profundidad que 
varia desde la superficie hasta 3 veces el diámetro de la placa. 

'':' 

·s:' 
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Figura 14 Prueba de placa flexible 

El módulo de deformabilidad se calcula por medio de la ecuación: 

Donde: 
a1 es el radio interior de la placa 
a, es el radio exterior de la placa 
d es el desplazamiento producido por la carga medido al centro de la placa 
11 es la relación de Poisson 
z es la profundidad del punto de medición 

La selección de uno u otro tipo de prueba depende del espaciamiento entre las 
discontinuidades, del espesor de alteración de la roca y de la heterogeneidad del medio. El sitio 
donde se realicen los ensayos deberá ser representativo del material sobre el que quedará 
apoyada la estructura. 
Las pruebas se pueden realizar en superficie o bien en galerías de exploración lo cual permite 
realizar varios ensayes de placa a diferentes profundidades y con ello determinar la variación 
del módulo de deformabilidad con la profundidad. 

Pruebas en Barrenos. Las pruebas se realizan utilizando un gato hidráulico que se introduce 
en el barreno, el cual permite evaluar la deformabilidad de la masa rocosa a diferentes 
profundidades sin que se requiera la excavación de galerías de acceso a esas zonas. Se 
aprovechan por lo general los barrenos de exploración en donde se han recuperado los núcleos 
de roca y se perm1te con ello ubicar las zonas de más interés para realizar la prueba. 

El equipo está constituido por un gato con dos placas de acero curvas que se apoyan contra la 
pared del barreno en forma diametralmente opuesta: Las mediciones se realizan por medio de 
dos extensómetros eléctricos tipo L VTD que están instalados dentro del propio gato hidráulico. 
La señal eléctrica es conducida a la superficie por medio de cable y se registra en un puente 
tipo Weathstone. 
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F1gura 15 Prueba de deformabilidad en barrenos 

La presión hidráulica aplicada al gato se transmite por medio de una manguera de alta presión 
que, en la superficie, está conectada a una bomba hidráulica y a un manómetro. 

El módulo de deformabilidad se determina med1ante la expresión: 

k f(¡3, ¡.¡) 

Donde: 
é.q es la presión aplicada en las paredes de la perforación 
t. Ud es el desplazamiento diametral de las paredes 
d es el diámetro de la perforación 
k es una constante función del ángulo 13 y de la relación de Poisson 

., ' 
Con estos equipos existe el riesgo de generar fracturas de tensión en las paredes donde las 
zapatas no están en contacto, las grietas se forman de manera perpendicular a la apl1cación;de 
la carga. 

Este método tiene la ventaja de que se pueden realizar vanas pruebas en un mismo barreno y a 
diferentes profundidades y elaborar un estudio estadístico de la variación del módulo con la 
profundidad y tipo de roca ensayado. La principal desventaja es que el volumen de material 
involucrado es muy pequeño, ya que la longitud de apoyo de las placas es de menos de 25 cm 

Prueba en galerías presurizadas. Este método requiere de aislar una cámara dentro de una 
galería colocando tapones de concreto en los extremos, figura 16. En caso de que la roca sea 
muy permeable, la cámara requerirá de un aislamiento o impermeabilización de sus paredes, tal 
como un recubnmiento de concreto o bien, membranas impermeables flexibles. 

La cámara se instrumenta colocando micrómetros eléctricos para medir las divergencias o 
cambios diametrales, también se pueden instalar extensómetros tipo radial en la roca a 
diferentes profundidades. 

,.•, 



Ftgura 16 Esquema de la prueba en galería presurizada 

La cámara se llena de agua y se aplica presión hidráulica registrando simultáneamente las 
deformaciones inducidas al terreno. 

Para obtener el módulo de deformabilidad del terreno se emplea la ecuación: 

Donde: 
res el radio interior de la galería 
pes la presión hidráulica aplicada 
8d es la deformación diametral 
11 es la relación de Poisoon 

La longitud de la galería debe ser mayor de 5 veces el diámetro. para reducir los errores provocados por 
las restricciOnes que imponen los tapones de concreto en los extremos. Se han ensayado. ttineles con 
diámetros de 1.5 m hasta 4.9 m y con una presión máxima de 5 kg/cm2 

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

Métodos Dinámicos 

La determtnación de las velocidades sísmicas del terreno es importante porque la velocidad de 
las ondas es controlada por la elasticidad y densidad de la roca. El módulo de deformabilidad y 
la relación.de Posttón se pueden derivar a partir de las velocidades sísmicas si la densidad p y 
las velocidades Vp compresiona! y V, de cortante se conocen. Se emplean las siguientes 
expresiones: 

o 
Eo=pVp- [ (! +¡.¡)(l-2ft)/(1-¡.¡)} 

ó Eo=p2Vl (l+Jl) 



ó 2 2 2 E0 =pV, { 3(Vr/Vs) -4} /(Vr/Vs) -1 

I 2 ' 11 = ( /2 (V p 1 V s ) - 1) 1 (V p 1 V s t - 1 

El módulo de deformabilidad dinámico corresponde al módulo tangente iniCial de la curva 
esfuerzo deformación para una carga aplicada en forma instantánea, el cual generalmente es 
más mayor que los módulos obtenidos a partir de pruebas estáticas. La frecuencia y naturaleza 
de las discontinuidades en el sitio de estudio, son factores significativos que determinan la 
deformabilidad estática del macizo rocoso. Un macizo rocoso muy fracturado o intempenzado 
tendrá una velocidad compresiona! menor que uno sano. El efecto de las discontinuidades en 
una masa rocosa se puede estimar mediante la comparación de la velocidad de onda in-situ con 
la sónica de laboratorio, obtenida a partir de núcleos de roca intacta. La diferencia entre estas 
dos velocidades refleja la influencia de las discontinuidades en la masa de roca Por ello la 
relación entre la velocidad compresiona! de campo VFP y la velocidad sónica de laboratorio V,p 
ha sido propuesta como un indice de calidad de roca. 
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Figura 17 Correlación entre la velocidad relativa y el indice de calidad RQD 
Ref. 2 

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

En la Tabla 5 se presentan valores ti picos de velocidad de onda compresiona! en varios tipos de 
matenales. 

''1 ·~ 



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

Material Velocidad (mis) 
Suelo superficial 170- 500 
Arcilla 1000- 2800 
Arcilla arenosa 975 - 1160 
Arcilla arenosa cementada 1160-1280 
Limo 760 
Aluvión 550- 1000 
Aluvión Profundo 1100-2360 
Depósito glaciar 490- 1700 
Dunas 500 
Loess 400-475 
Arena seca 300 
Arenisca 2400-4000 
Lutita 1800- 3800 
Mama 3000- 4700 
Caliza 3000- 5700 
Granito 3000- 5000 
Basalto 4000-6000 
Dolerita 4000- 7000 
Gabro 4000- 7000 
Mármol 3500- 6000 

2.c Permeabilidad 

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

La permeabilidad está controlada por el fracturamiento del terreno y por las caracteristicas de 
este, en especial por los rellenos. La roca alterada próxima a la superficie da una permeabilidad 
menor que la roca más profunda, cuyas fracturas no están rellenas. Aunque en general estos 
materiales de relleno no evitan la circulación de agua a través de las fracturas, constituyen la 
causa princ1pal de un comportamiento anormal o mexpl1cable durante los ensayos. La 
expulsión de los matenales de relleno puede ser un problema importante en las presas. 

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

Prueba tipo Lugeon. Se emplean para conocer la permeabilidad de una formación constituida 
por roca compacta fracturada. La unidad de medición es el Lugeon que es igual a la flltrac1ón 
de1 litro por minuto por metro de perforación a la presión de 1 O kg/cm2 La prueba se realiza 
como se ind1ca a contmuación 

1 Lugeon = 1 (litro 1 m1n 1m) a la presión de 10 kg/cm2 



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

La longitud de 5 m es tentativa, ya que puede variar por las condiciones que se encuentren al 
perforar, en especial cuando se aprecia pérdida de agua de la perforación por la presencia de 
fallas o fracturas importantes, donde conviene obtener información con mayor detalle 

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

En donde. 

Hp= H 1 + H2- Hr 

Hp = carga correspondiente a la presión efectiva de prueba 
H1 =altura que corresponde a la pnisión marcada en el manómetro 
H, = distancia vertical del manómetro al obturador 
Hr =pérdida por fricción en el tubo alimentador desde el manómetro hasta el 

obturador 

Cuando no exista nivel freático se toma H2 como carga en kg/cm 2 para obtener Hp, en caso 
contrario se utilizará H2 - Hn, donde Hn es la distancia vertical del manómetro al nivel freát1co. 

En cada tramo se inicia la prueba inyectando agua limpia con incrementos de pres1ón de 1 
kg/cm2 hasta alcanzar la presión de 1 O kg/cm2

. Apart1r de este valor la presión se va reducien9o 
en decrementos de la misma magnitud "' 

En cada incremento o decremento de presión se mide el gasto de agua ocurrido, la presión, en 
todos los casos, se mantiene el tiempo necesario para que el gasto registrado se estabilice, por 
lo general de 1 O minutos. 

Al terminar la prueba de un tramo se continúa con la perforación del siguiente y se realiza la 
prueba de permeabilidad en forma sim1lar. 

Los resultados se reportan en gráficas Presión(kg/cm2
) - Gasto(llm/min). Se pueden obtener 

vanos tipos de gráficas de acuerdo al comportamiento del terreno durante la prueba, figura 18. 
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Figura 18 Gráficas Presión - Gasto de absorción de pruebas tipo Lugeon 

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

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

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

La prueba se 1nicia vertiendo agua dentro de la perforación, calibrando con una válvula de 
control el gasto, hasta que el nivel se estabilice con una carga de 1 O m medidos a partir del 
centro de la cámara filtrante. En ese instante se inicia a contar el tiempo de la prueba, que 
generalmente es de 1 O minutos, tiempo en el que continuamente se comprueba, por medio de 
una sonda eléctrica, que no varíe el nivel del agua. 

Terminado el tiempo de prueba, se tomará en el medidor el volumen inyectado. Para las 
siguientes observaciones se 1rá disminuyendo el caudal, con lo que los niveles estables irán 
bajando y en cada operación se tomará el t1empo y volumen Inyectado. 

La prueba con bombeo de gasto constante se efectúa en una cámara filtrante semejante a la 
anterior. La prueba se imcia bombeando agua de la perforación, calibrando la velocidad de la 
bomba hasta que el nivel se estabilice dentro del ademe del pozo, a no más de 1 O m de la 
superficie del manto En estas condiciones se inicia a contar el tiempo de la prueba, 



generalmente de1 O minutos, comprobando periódicamente con la sonda eléctrica que el mvel 
estable no varíe. 

Terminado el tiempo de observación, se toma la lectura en el medidor, del volumen bombeado. 
Para las siguientes observaciones se irá disminuyendo la aceleración de la bomba, con lo que 
los niveles estables irán subiendo y en cada operación se tomará el tiempo y el volumen 
bombeado. 

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

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

La carga que se aplica para la prueba al extraer el agua de la perforación, no debe ser mayor 
de 1 O m contados a part1r de la superficie del nivel freático. La longitud del tramo probado no 
deberá ser mayor de 5 m o bien que la relación entre la longitud del tramo y el diámetro de la 
perforación sea igual o mayor de 5. 

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

La carga máxima no debe ser mayor de 1 O m a partir•del centro de la cámara filtrante o del nivel 
freático. La longitud del tramo probado no deberá ser mayor de 5 m o b1en que la relación entre 
la longitud del tramo y el diámetro de la perforación sea igual o mayor de 5 

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

La permeabilidad k se determina con la ecuación: 

Q =e k t>H. 

Donde: e es un coeficiente que caracteriza la geometría del área de infiltración 
Q es el gasto de inyección 
t>H es el valor de la sobre carga 

' ,. 
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2.d Clasificación de Macizos Rocosos 

Los sistemas de clasificación de macizos rocosos han evolucionado paulatinamente desde hace 
más de 100 años y desde sus inicios tuvieron el objetivo de ayudar al d1seño empírico de 
túneles, especialmente a determinar el tipo y cantidad de soporte requerido. 

En las últ1mas dos décadas se han realizado intentos por extender el uso de las clasificaciones 
a otros campos de la ingeniería civil, como las excavaciones a cielo abierto y las cimentaciones, 
sin embargo con muy poco éxito. 

Las más recientes clasificaciones de macizos rocosos incluyen a casi todos los componentes de 
carácter geológico-ingenieril del terreno, sin embargo, cada una de ellas dá diferente énfasis a 
los parámetros que emplea, por ello es recomendable utilizar al menos dos sistemas de 
clasificación para evaluar un m1smo sitio. 

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

Las clasificaciones nunca podrán sustituir las pruebas de campo in-situ ni los procedimientos de 
d1seño más elaborados que actualmente se emplean para las obras subterráneas, sin embargo 
son de mucha utilidad'para la evaluación preliminar de un sitio, sobre todo durante las etapas 
iniciales del proyecto, donde se cuenta con poca información de detalle. 

A continuación se presentan dos de las clasificaciones de macizos rocosos más empleadas en 
la actualidad: 

Clasificación de Bieniawski , .. 

En 1976 Bieniawski, Z.T. publicó su clasificación de macizos rocosos llamada Clasificación 
Geomecánica o Sistema RMR ( Rock Mass Rating ). Desde ese año y hasta 1989 el sistema a 
sido continuamente modificado conforme nuevos casos se han anali~ado, cambiando los 
valores de los parámetros que emplea. z 

Los parámetros son los s1gu1entes: 

1. Resistencia a la compresión uniaxial de la roca intacta. 
2. lnd1ce de calidad de la roca, RQD. 
3. Espaciamiento de las discontinuidades. 
4 Condiciones de las discontinuidades 
5. Condiciones del agua en el subsuelo. 
6. Orientación de las discontinuidades. 

El sistema RMR se presenta en la tabla 7 en su versión del año 1989, en la cual se dan los 
valores de cada parámetro, estos valores se suman para dar la calificación RMR del macizo 
rocoso. Dependiendo del valor numérico RMR se tienen 5 clases que varían desde Roca Muy 
Pobre para valores inferiores a 21 hasta un máximo de 100 para la clase Roca Muy Buena. 



Clasificación de Barton 

En 1974 Barton et al., del Instituto Geotécnico Noruego publicó el sistema de clasificación de 
macizos rocosos para su aplicación en obras subterráneas denominado lndice de Calidad Q, 
(Tunnelling Quality lndex). 

El valor numérico del índice Q varia en escala logarítmica desde 0.001 hasta un máximo de 
1000. El valor de Q depende de los siguientes parámetros: 

1. Jndice de calidad de la roca, RQD 
2. Número de sistemas de fracturamiento, Jn 
3. Rugosidad de las fracturas, Jr 
4. Alteración de las juntas, Ja 
5. Condiciones del agua, Jw 
6. Estado de esfuerzos, SRF 

Q se calcula mediante la siguiente expresión: 

Q = (RQD/Jn) x (Jr/Ja) x (Jw/SRF) 

La primera relación (RQD/Jn), representa la estructura del macizo rocoso, y es una medida muy 
burda del tamaño de partícula o bloque del que está formado. 

La segunda relación (Jr/Ja), representa las características de rugosidad· o fricc1ón de las 
paredes de las fracturas o de Jos materiales de relleno. Las mejores condiciones del terreno se 
tienen cuando las paredes de las fracturas son rugosas y están en contacto directo, con poca o 
nada de alteración. Conforme estás condiciones cambian y las fracturas presentan separación, 
poca rugosidad, alteración y relleno, la resistencia del terreno disminuye y la deformabilidad .. 
aumenta. 

La tercera relación (Jw/SRF), es un factor empírico que describe Jos esfuerzos activos. Consiste 
en dos parámetros de esfuerzos: Jw es una medida de la presión del agua que tiene un efecto 
adverso en la resistencia de las fracturas debido a la reducción del esfuerzo normal efectivo y, 
SRF es una medida de los esfuerzos alrededor de una excavación subterrénea considerando la 
competencia o incompetencia de la roca para soportarlos. 

La tabla 8 dá la clasificación de los parámetros individuales usados para obtener el valor del 
índice Q 

Las similitudes entre los dos sistemas de clasificación, RMR y Q, es debido a que usan 
parámetros idént1cos o muy parecidos para calcular el valor final de la calidad del macizo 
rocoso. 

Ambos SIStemas relacionan a la geología con la geometría de la masa rocosa, pero de diferente 
forma, lo m1smo ocurre al considerar las condiciones del agua en el subsuelo. La diferencia más 
grande entre estos dos sistemas es la falta de parámetro de esfuerzos en el RMR. 

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



los métodos de clasificación y segunda, es para caracterizar cuidadosamente el terreno y 
atribuirle, tiempo después, la calificación a cada parámetro. 

El segundo método es más recomendable, puesto que dá una total y completa descripción del 
macizo rocoso la cual puede ser fácilmente correlacionada o transladada a otro sistema de 
clasificación. 

Estimación del módulo de deformabilidad 

El módulo de deformación de un macizo rocoso es un parámetro muy importante que 
representa su grado de rigidez debido a los materiales y discontinuidades que lo constituyen 

Este parámetro es difícil y costoso de determ1nar por medio de pruebas de campo, por ello se 
ha desarrollado vanos métodos para estimarlo basados en las clas¡f¡cacJones de macizos 
rocosos. 

La primera clasificación empleada para estimar el módulo de deformabilidad fue la de Deere et 
al. (1967) empleando el índice de calidad de la roca RQD, y que en la actualidad continúa 
usándose Deere y Deere (1988). 

Bieniawski (1978), propuso la siguiente relación, con base en el análisis de varios casos 
historia: 

Em = 2 RMR-100 

Serafim y Pereira (1983), basados en el análisis de vaios casos historia en los que se incluyen 
cimentaciones de presas, en los que el módulo de deformabilidad se obtuvo media·nte 
retroanális1s empleando mediciones de deformación, propusieron la siguiente relación: 

E m = 10 JRMR·'OJ/40 

Barton et al. (1980) y (1992), y Grimstad y Barton (1993). propusioeron la siguiente relación: 

Em = 25Log 10Q ......... Ec. 15 

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

En esta figura se ve que la ecuación propuesta por Serafim y Pereira (1983) dá un mejor ajuste 
a la mayoría de los ca,sos registrados y tiene la ventaja de cubrir un rango más amplio de 
valores de RMR que las otras dos ecuaciones. 

!·.1 

.. 



Resistencia al esfuerzo cortante 

En la tabla 6, correspondiente con la clasificación de Bieniawski (1989), se proponen valores 
para el ángulo de fricción del macizo rocoso, con base en el valor RMR del terreno: 
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TABLA 7 Clasificación de Bieniawski 

A CLASSIFI(',\TION PARA/'.11:1 LHS ANL) IHCIR RA'II.'\'GS 
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Stren¡;th ~trcn¡;th mdc• Ullt~\IJI nmi¡>Tf"I\C 

of tC<II' nrdcrrtd 
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1 

1 1 o 
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\icry rnu~h IUlfate< .Sloghll) rough ~urbccs Sll~htl) rou¡!lt wrface1 <;hdcn·.odco.J <urfaccs Solt ¡;nuge >5 mrn 
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TABLA 8 Clasificación de Barton at el. 

DESCRJPTION 

l. ROCK QUALITY DESIG:'\ATIO:-.< 

A Vr:ry poor 

B. Poor 

e F;m 

D Good 

E Excellent 

2. JOI]';T SET NUMBER 

A. Massivc, no or few j_oints 

B. One j01nt set 

C. One JOint set plus random 

Ú Two jomt scts 

E Two joim sets plus r:mdom 

F. Thrcc JO! ni sets 

G. Thrr:e JOtnt !oCt.~ plu~ random 

H Four or more JOIIlt <;ets. r..tndom, 

he::~vi!y JOÍnted. 'sugar cube', ele. 

J. Crmhcd roe k. earthlile 

3. JOINT ROUGHNESS :'\lii\IBER 

a Roe/... wa/1 { vntact 

b Rocf.. wall umwu /Jcfmt• JO cm .thear 

A Di~contmunu~ jnint~ 

B. Rnugh and 1rreguJ.n, undul:ltmg 

C. Smooth undu!.umg 

O Shcken~ided undu!Jung 

E. Rough or 1rrcgul:H. pl:mar 

F Smooth, planar 

G Shd,cn~u.kd, plan::u 

c. No rod. 11'1111 umtact 11lil:'n shearf!d 

H. Zone~ conwinmg el ay mmcral~ thtck 

enough to preven! rack v.al! contact 

J Sandy. gravcly or crushed zonc th1ck 

enough to prevcnt rack wall contact 

4, JOI;-o.;T AL TERATION JS'Li\IBER 

a Rm k wa/1 contacl 

A Ttghtly hr:-alcd, hard. non-softcmng. 

tmpermco.~hlc fillmg 

B Un~ltcred JOirH W.lll:.. 'urf.lcc :.ta1ning only 

C. Sh;.:htly altcrcd JOint walls. non-softcnmg 

m1ncrJI ClJ.lllng:,, ~Jndy parucle<;, cl:ly-free 

¡Jt,¡ntcgrJtcd rock. etc 

O. Silty-. or ~.lndy-clay coJtlngs. sm:~.ll ciJy

fractiOn (non-<;oftcning) 

E. Soltcmng or low-lrtction el a:> m1nc:ra! COJitng~. 

i.c k:lolm1tc, m1c:l. .t..l~o chlomc, t.1!c, 

gyp<;um and graphttc etc. and small 

quantltlC\ ot ~we!ling c[J~ '· l DI,COntmuou<; 

coattng\. t-2 mm or ft:,, 1n th~eknc,s) 

VALL'E 

RQD 
0·'25 

25-50 

50-75 

75-90 

90-100 

}, 

0.5-1 o 
2 

} 

4 

6 

9 

12 

15 

20 

4 

} 

2 

1 5 

1 5 

10 

05 

1.0 

(nom1nJIJ 

1.0 

(nominJIJ 

o 75 

JO 

20 

JO 

r\OTFS 

l.\\ hcn:: RQD ¡o; r.::portr:ú or m:::t~un:d .1s s; 10 (inclt11ling 0). 

a nornm.1! VJ]ue of lO¡,_ u~ed to t>valu:¡tc (! 

2. RQD intervalo; of 5,1 e 100,95,90 etc. arc c;ufficicnlly 

accur:uc 

1 For int~rseciiOOS use (3 O x 1~) 

2 For ponJb. use (2.0 x J.) 

l. Add 1 O tf thc mean ~pJcmg ot the relevan! JO In! set 1\. 

greatcr than 3 m. 

2 }, "'O 5 can be U\ed !or plnn:u-. <;[[cken,[ded JUinh havtng 

hneaunn~. provtded thJt thc linc.ttion' are om•ntcd for 

mtmmum \lrength 

I!Jrdegrcc' (Jpprox) 

25-J'i 

25-JO 

20-25 

8-16 

1 V;1lue~ of $r. the rc~H.lu.tl fr11.:110n Jngl .... 

are 111h:ndcd J~ an :.1pproum:~tc guidc • 

to thc mtnera!ogtc.ll propclliC\ of thc 

altcration pruducts. it present. 



DESCR!PTION 

.J, JOINT AlTERA TION NUI\IBER 
b Rod wnfl contncl before /0 cm ~hear 

F. S:~ndy p:micles, c!Jy-frce, di~mtcgro.tms 

roe\., etc 

G Strongly over-consohdated. non-softcmng 

c!ay mmeral fillings (contmuous < 5 mm lhick) 

H. M~dtum or Jow over-con'ioltd.::ttton, softentng 

el ay mm eral fillmgs (cununuous < .5 mm thtck) 

1 Swe:l!tng cl:1y fillmgs, i e. montmorillonile. 

(continuou~ < 5 mm thick) Values of 1, 
depcnd on percent of swclhng clay-stzc 

pantcle~. and access to water. 

c. No mck wa/1 contact when .1heared 

VALUE 

1 .. 

4.0 

6.0 

8.0 

8.0-120 

K Zoncs or bands of dt~tntegratcd or crushed 6 O 

L. roe"-. ande la y (~ee G, H and J for cla) 8.0 

M condttiom) 

N Zone~ or bands of sthy- or sandy-clay, sm:~ll 

clJ) fracuon. non-~oftentng 

O. Thick contmuou~ zones or band~ of el ay 

P & R. ('iee G H and 1 for clay condtllOnS) 

5. JOINTWATERREDUCTIO~ 

A Dry cxcavauon or m mor tnflow t.e < 5 l/m 

locally 

8 Medtum inflow or pres~ure. occastonal 

outwa~h of JOlnt l'ilhng~ : 

C Ltrge inflow or htgh pre~~ure tn compctent 

roe k Wtlh unfdled jomt'i 

D Largc mflow or htgh prcs~ure 

E Exccpttonall) htgh m !lo"' or pre:~~ure al 

bla~ung. dccaytng w1th ttmc 

F E-..ccpuonally ht¡;h innow or prc~mrc 

6. STRESS REDUCTION FACTOR 

8.0-12.0 
5o 

100-13.0 

6 0-24 o 
J. 

1.0 

0.66 

0.5 

0.33 

o 2-0.1 

0.1-0.05 

<t W<"aÁ~te.lt ~mrt'l m1eneumg excw·atwn. whnh may 

cwue loo1emng of rock maH l!.hen tmrnr/11 e.\cawued 

A ~1ulu pie O<.currcnccs of wcakncs~ zone~ contatntng el ay or 

chcmically dt~mtegrated roe"-., very !cose surroundmg rod. 

:JO y Jcpth) 

B. Stngle wca"-.ne~~ wnc'i containmg c[;J~. or chemically dts

tegr;Jted roe\.. (e~cav:won depth <50 m) 

C. Stnglc weaknc~~ 7onc~ contatnmg el ay. or chemtcally dis

tcgratcd roe k (C\C:l\aUon depth >50 m) 

D \1u1tiple \he:tr tones m competen! rock (el ay free), loase 

\Urroundtng rod {:my dcpth) 

E Stnglc ~hc.u zonc m competen! rack (cla:- free) (depth of 

e\cavatton <SO m) 

r Smf!le ~hc.u znnc m compctcnt rock (CIJ)' free) (depth of 

C\CJvatmn >SO m) 

G Loo~e opcn JOint~. hcavtly JOinted or. 'sugar cube', (any deplh) 

NOTES 

Qr def:rees. (.1pprox ) 

25-JO 

16-24 

12-16 

6-1~ 

6-24 

approx. water 

pres~ure (kgf/cm~) 

< 1.0 

1.0-2.5 

~ 5-10 o 

2 5-JO O 
> JO 

> 10 

SRF 

lOO 

50 

2.5 

7.5 

5.0 

25 

5.0 

1 F:~ctors C to F are crudc eqimJtes, tncrea~c 

lw ¡f dramage lfl~lallcd. 

2 Special problems cau~cd hy tcc formatton are 

not con~¡dered 

l. Reduce thcse value~ of SRFby 25-50% jf 
the relevan! ~hear wne'i only influence but 

do not inten;ect the e~cavat1on. 



DESCRIPTION 

6. STRESS REDUCTION FACTOR 

b Compnent rock, mck .~ITC.H pro{l/ems 

H Low strl!ss, near surface 

J Medium stress 

K. Htgh stress, very tl¡;ht structure 

(mually fnvourable to stabilrty. m.1y 

be unfavourable to wall St.:Jbdtty) 

L. M lid rockbuN (m:t~stve rod.,J 

M Heavy rockburst (m:mtve roe~) 

0/0¡ 

> 200 

200·10 

10-5 

5-2.5 

< 25 

e Sqw•e:111g roe/.., pla11rc flow o{ mcompetent rnd 

under injluence of ht.~:h rock press11re 

N M Lid squeeztng rack pre~sure 

O. Heavy squeezing rack pre~\ure 

o,o, 

>13 

J:l.-0 66 

0.66-0 33 

o:n-o 16 

<o 16 

SR/ 

2; 

1.0 

05-~ 

5-10 

10-~0 

5-10 

10-20 

d Swr>ll111g rod, clll!nllcal Sil ellrng acrrvll)' dependmg nn prefertce oj l'.'a/er 

P M Lid swellmg rack prcssure 

R. Heavy swelhng rod prc~~ure 

ADDIT10NAL NOTES ON THE CSE OF THESE TABLES 

5-10 

10-15 

NOTb 

2 For ~tron,gly <~nt~otropic \lrftll qr"'' ficlJ 

(if r;¡.:-J~urcdl v.h~·n 5:So¡lcr,$10. rcdulc G, 

10 O.SG. and G, toO. So:, \\']ICil o 
1
/o, > !(), 

rcJu-:e o, :~nd cr, to O 6o, ,md O óo, \\ hcr.: 

o,= uncontmcd eompre'iSI\ e str.:ngth. anC 

o, = ten~tlc strcngth {pomt k1.1dl and a 1 atH.l 

o, a:-~ the m:tJor and minor prmcip~tl .. tn:,.;c~ 

3 Fcw C:!~e record~ a\':tilabk \\ hcrc dcpth of 

erO\\ O below surf.1cc 1' les'i th.m 'P·tn \\'ldth 

Su~g-!'>1 SR( incrc:~'c from 2.5 to 5 for <;u~-h 

c,t-,e'i ('it'~ HJ. 

When mJ.king e~tirnJtc~ of the roe~ mass QuJ!ity (Q). thc follo'\ mg gmdchnes should h.-: frolln\\ ed m add1tion tn thc note~ !"teJ 111 th~ ta 
ble" 

l. When borchole corc is unavaibble, RQD can be estunatcd from thc number of joint~ pcr untt \Olumc, m \\l'mh the number ot JPtnh 
pcr mctrc for each JOIOt set Jre added A <;tmple relatmn~htp can be u~cd to convert th1~ number to RQD t'or thc CJ~c ol dJj'ir~·e rod 
ffiJ.\SC~: RQD""" 115-J 3 J, (appro:c). \\he: re J, =total nurnbcr of JOtnl~ per m' (0 < RQD < 100 for 35 >J. > 4.5) 

2 Thc paramcter J. reprt:~cnllng the number ofjmnt ~eh will oiten be affcctcd by fol!Jtmn. scht\lil\ll~. \!JI)' de.n :~¡;e or bcJdmf et: !t 
~tmngly dcvc!opcd. thc~c pJrJlkl 'Joint~ · ~hould obvmu~!y b~.: counted a~ a complete joint <;et Huv.c,cr. ti thcrc are tew '¡ntnt' · vt-ibk. ur 
il only occa,mnal brc.ik<; m thc cure .ue dueto thc~e fc.Iturc,_ then 11 v.dl he more Jppropn..tte to count thcm ;.¡, ·random· JOinl' 1da.:n 
evJ!uatmg J. 

3 Thc p.1rJmctcr~ J, and J,(reprc,entmg ~hcar 'trengthl ~hould be relcv::ntto thc v.c.tkc,¡ \t~mf,~..tnl Jllllll \el nr ~·l..ty lilld ¡J¡,,·unttnu-
11)' 111 thc gtven tone Howcver. ¡f the ¡omt ~el or dt\conltntll\y v...llh thc mmtmum \',tluc of J/J." f..tvnurJhly nm:ntc'd tor .,l,tbiltt) n1cn ,t 
'c:cond, le"~ tJ\'OUTJbly mtcntcd ¡otnt \Ct or dt.,contmully rnay \Omcttmc~ be more ,<;tfntfu:Jnt. and ll'- ht~h.:-r val u~· of 1.11 .. -,!Jnult! h.:- u".:d 
wh.-:n ev:~luntmg Q The valuc of J/J,, ~hould m faLl relate lo thc <¡urfa(.e most li!..cly to .tlln\\ tJt!urc to tnHi.uc 

4 Whcn J roe!.. ma~-. contJifl'i ciJ), th,; factor SR( appropnatc to loo'icntng loJ.d' ~hi)U[J bc C\Jiu~tcd In 'uch C."C' the -,trcngth ,,¡ the 
mtJCI roe k ~~ ot httlc mtcreq Hnv..e1er. \\hCnJntntln:.; 1~ mm11naland cLty ~~ comrktcl~ .th,~nt thc .. tn.:ngth nf thc• mt.t.:t roe l. m.t: bc•.:mnc 
the \\eJke,t hol. :md thc ~!Jhthly \\lllthcn depcnd on thc r.lliO rock-~tre .. ~/rod:- .. trcngth. A qrono"l~ an"ntroptc \IH"" f1cld" unt.t'•'ur.thlc 
fnr ~tJ.btlll)' and ts roughly .tccoumed tor J.~ in flll!C 2 m thc !Jble for ~tre'i' reducuon r:u:tnr e\ alu;mon 

5 Thc compre,~ive and tcn.,tle stn:ngths (O, ,md G,) of the tmJct rod; 'hollld hc C\JIU.ttcd m the \..1\ur.ttcd conJ1t1nn 11 th1' ~~ .lrpro
pnatc lO !he pre~cnl .tnd tuture m ~uu condll!OO\ A vcry conservau~·e esumatc olthc ~trcn,:!th -,hould he m.td~.· tor t!w-c rol!..' th.tl Jct~rto
rntc \\ohen e'ro-,ed to moi~l or ~aturared cond1110n~ 



ANEXO A 

TABLAS CON VALORES DE ANGULO DE FRICCION 
Y COHESIÓN PARA DIVERSAS CARACTERISTICAS 

DEL TERRENO Y DE DISCONTINUIDADES 

Appraisal of Stabillty Conditions in Rack Slopes 

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

Rock rype M01sture Bas1c friction value Reference 
condition <1> tan 4> 

A. Sedimentory Rock:r 
Sandstonc Dry 26-35 0.49-0.70 Patton 1966 
Sandstone Wet 25-33 0.47-0.65 Patton 1966 

465 

Sandstone Wet 29 0.55 Ripley and Lee 1962 
Sandstone Dry 31-33 o 60-0.65 Krsmanovic 196 7 
Sandstone Dry 32-34 0.62-0.67 Coulson l 972 
Sandstone·· Wet 31-34 0.60-0.6 7 Coulson 1972 
Sandstone Wet 33 ... 0.65 Richards 1973 
S hale Wet 27 0.51 Ripley and Lee 1 963 
Siltstonc Wet 31 0.60 Ripley and Lee 1963 
Stltstonc Dry 31-33 0.60-0.65 Coulson 1972 
Stltstone Wet 27-31 0.51-0.60 Coulson 1972 
Conglomeratc Dry 35 0.70 Krsmanovic 196 7 
Chal k Wet 30 0.58 Hutchinson 1972 
Limestor1c Dry 31-37 0.60-0.75 Coulson 1972 
Limestone Wet 27-35 0.51-0.70 'coulson 1972 

B. Jgneous Rocks 
Basalt Dry 35-38 0.70-0.78 Coulson 1972 
Basalt Wet 31-36 0.6G-0.73 Coulson 1972 
fine-gramed granite Dry 31-35 0.60-0.70 Coulson 1972 
Fme-gramed granite Wet 29-31 0.55 -·0.60 Coulson 1972 
Coarse-grained granite Dry 3!-35 0.60-0.70 Coulson 1972 
Coarse-grained grantte Wet 31-33 0.60-0.65 Coulson 1972 
Porphyry Dry 31 0.60 Barton 1971 
Porphyry Wct 31 0.60 Barton 1971 
Dolerite Dry 36 0.72 Richards 1973 
Doleritc Wet 32 o 62 Rtchards 1973 

C. Meramorphic Rocks 
AmphJbo!Jte Dry 32 0.62 Wallace et all970 
Gneis~ Dry 26-29 0.48-0.55 Coulson 1972 
Gnetss Wct 23-26 0.42-0.49 Coulson 1972 
S late Dry 25-30 0.47-0.58 Barton 1971 
S late Dry 30 0.58 Richards 1973 
S late Wet 21 o 37 R1chards 1973 

Note Th1s hst of data has been compiled mamiy from Barton 8
• 

A more general empirical description of peak shear strength has been sug· 
ges!ed by Barton8

: 

~·~ 
•·.: 

~:f· :~. 



Table 9. 7 Shear strengths of sorne talluvial materials (partly after Carson and Kl!kby, 1972, but wich additionsJ 

Mate na! Grave! fractwn 

AlluvJUm 
Si.lty, sandy grave! 
Giactal till 
Penrhyn S!.:tte (granular) 

Exmoor Slate 
Shale gnt 
F1uv1al, glactal, talus, etc. 
Sandy day (volcamc) 

0.7 

Zero passmg 8 S. 72 steve 
retamed B. S. 100 sieve 

passmg B.S. 7 steve 
retained B. S. 14 steve 

0.57 
o 4-0.6 
o 6-0.8 
35% sand 
45% sand 

Note. T = Tnaxtal test, D = Dtrect shear test. 

•• 
41°-44° 
45° 
37° 
~~ = 47° 
<P; : 40° 

9~ = 49° 
¡p;: 39° 
44° 
43° 
370 
38° 
29° 

TeH type 
ce// or normal 
pressure 
(kgfcm- 2 ; Reference 

T 3.5-2.4 Lowe (1964) 
T 0-7 Hall and Gordon ( 1963) 
T 0-7 lnsley and Hilhs ( 1965) 

D 1 4-8.5 
Attewell and Sandforr.l 
(1974a) 

D 0.7-8 S 
Attewell and S~dford 
( 1974a) 

D 0-0.2 Carson and Petley ( 1970) 
D 0-0.2 Carson and Petle)' ( 1970) 
T 0-4 Pellegnno ( 1965) 
D WaUace ( 1973) 

Table 9.8 Shear strengths of sorne restdual soils and weathered rocks (partlyafter Deere and Patton, 1971 but wtth addtuons) 

Parent roe k 

GnelSs 

Gnetss 
(mtcaceous) 

Schtst 

Gramtc 

Gramtc 

Keuper Mari 

London Oay 

Upper Ltas C1ay 

Si.ltstone 
Dark shale 
Seatearth 

Degree of weathermg 

Decomposed (fault zone) 
Very decomposed 
Part1y decomposed 
Unweathered 

Muram (Zom 1 B) 
Decomposcd rock 

Partly weathered (Zone IC) 

Weathered (Zone 11 B) 
Partly weathered ( 11 B) 
Sound (Zone 111) 

Dccomposed (fme-gramed) 
Dccomposed (coarse· 

gramed) 
Decomposcd (remoulded) 

High1y weathered 
Part1y weathered 
Unweathered 

Unweathered 

Weathered (brown) 

Weathered 

Weathered 
Weathered 
Weathered 
Weathered 

Strength parameters 
(eoheswn 1n kN m-2} 

eu"' ISO, 9::::27° 
eu ""400, 9= 29° 
e u"" 850, 1/J:::: 35° 
e u "' 1250, 1/1 = 60° 

e u = 60, (J = 27: 
cu=30,~"'37 

e'"' 50.0= \5°,9'"' 15° 
e' = 70, rP = l 8°, 9' "' 21° 

e"' O, rt>,"" 26-33° 
e"'0,0,=27-J]

0 

e"' O, O,= 29-32° 

e'"' O, rt>' = 25-34° 

e'= 0,1/J' = 36-38" 
e'= O, 0' = 22-40° 

e'< 10, r:>'"' 25-32°, O,= 18-24° 
e'< 10, t;' = 32-42°, r/J, = 22-29° 
e'< 30. o'= 40°' o,= 23-32', 

e'= 7-33, <jJ' = l9-23°,,P~"' 9.5° 
o~"' 14° 
,P;=105° 

e'= 15,1//= 20° 

e; = 1 5, o~ = 9° 

e~ = 160, 9~ "'43 5° 
e' "" O, 9~ = 26° 
e~= 173.rt>' :39° 
' - 24 ' P_ 0 

' - \2 rf>' - 5° Cp - , Op - 31 , e, - , r - 17. 

Test 

Dnect shear 
on concrete 
rock 
mterface 

Dtrect shear 

50% sat 
100% sat. 
con sol. 
undramed 

Dtrcct shear 

Drained 
triaxtal 

Oramed and 
consol 
tnaxial 

Dnect shear 

Ring shcar 
Direct shear 

Ring shcar 

Tnax¡al 
Tnaxia1 
Tnaxal 

Drrect shear 

Reference 

Evdolumov and Chuacv 
(1966) 

Grum:r and Gruner (1953) 

Sowers ( 1963) 

L.N.E.C. (1965) 

Lumb ( 1962) 

Chandler ( 1969) 

Btshop ( 1972) 
Marsland (1972b) 
Bishopetal (1971) 
Skempton { 1964) 

Chand1er eral ( 1973) 

Taylor and Spears 
(1972) 



Roe J.:. 

Basa 1 t 

Bentoni te 

Bentonitic 
shale 

Clays 

Clay shale 

Clay shale 

Coa\ measure 
rocks 

Dolomite 

Diorite, grano-

TABLE 111 - SHEAR STRENGTH OF FlLLEO OISCONTINUITIES 

Deseriptior. 

Clayey basaltic breccia, wide 
variation fron cle~y to basalt 
cantent. 

Bentonite seam in chalk 
Thin layers 
Triaxial tests 

Tr1axial tests 
Direct shear tests 

Ovcr-consolidated, slips, 
JOints and minar shears 

Triaxial tests 

Stratification surfaces 

Clay mylonite seams, 1.0 to 
Z.Scm thick 

Altered shale bed, appraxi
mately 15 cm thick. 

Peak strengr;h 

e 'kg/c:r~ 1!'
0 

2.4 

o. 15 
0.9-1.2 
D. 6-1. O 

7.5 
12-17 
9-13 

o- 2 7 8. S-29 

' Residual- stN!:ngth. 

e 'kg/cm 

o. 3 8.5 

Tesr;ed b~ 
' 

Ruiz,Carnargo 
Midea and 
Nieblel09_ 

Link~ lO 

Sinclair and 
t'-Brooker 1 ; 1 

Sinclai r and 
Brooker 111 

o - 1. 8 12-1B.s o- o.o31o.s -16 Skempton and 
PetleyllZ 

Sinclai r and 
Brookerlll 
Leus !> i nk and 
Muller-Ki rch 
enbauerl13 
Stimpson and 
Walton 114 

0.6 

o. 11-
0. 13 

0.41 

32 

16 

14.5 

o 

o 

0.22 

19-25 

1 1 -11. 5 

17 
Pigot and 
Mackenz¡ellS 

diorite and Clay gouge (n clay, PI • 17%) o 26. 5 Srawnerll6 
porphyry 

Granite 

Greywacke 

Limes tone 

Limestone, marl 
and lignltes 

Limes tone 

Lignite 

Montmorillonite 
el ay 

Sch1sts, quart
z 1 tes and s 1 1 i
ceous sch1sts 

S lates 

Quartz/kaol in/ 
pyrolusite 

Clay filled faults 
Weakened with sandy-laam fault 

1 fi 11 i ng 
Tectonic shear zone, schistose 
and broken granites, disinte
grated rack and gouge. 

1-Zmm clay in bedding planes 

61TV!l clay !ayer 

1-2cm el ay f1ll ings 
<lmm clay fillings 

lnterbedded \ignite !ayer::. 
Lignite/marl contact 

Marlaceous jaints, 2cm th1ck 

Layer between l1gnite and 
underlying clay 

0-1.024-1.¡5 

o.s 40 

2.42 

1.0 
0.5-2.0 

0.8 
1.0 

o 

42 

1)-11.¡ 
17-21 

38 
10 

25 

0.14-0.3 15-17.5 

3. 6 14 
8 cm seams of bentonite (mont-

0 16
_
0

_
2 7

_
5

_
11

_
5 mori 1\onlte) e la¡: in chal k. 

10~J5cm thick c1ay filling 
Strat1ficatian with thin clay 
Stratification with thick clay 

F1nely 1aminated and altered 

Remoulded triaxia 1 tests 

0.)-0.8 
6. J -7. 4 

3.8 

32 
41 
31 

o. 5 33 

0.42-0.9 36-38 

o 
o 

o 

0.8 

21 

1 3 

15-24 

11 

Rocha lOS 

Nosell7 

Evdokimov and 
Sapegin:Io 

Orozdll9 

Krsmanov i e 
et a1 120 

Krsmanovic & 

PopoviclZl 

Sala!> and 
UrleJl27 

Bernaix 123 

Schultze 124 

Eureniu!>l25 

Underwoodl2ó 

Serafim and 
Guerrelrol27 

Coa tes, 
McRorie and 
StubbinslZB 
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Figure l¡) Relationship between the friction angles and 
eches ive strengths mobi 11 sed at fa i lure for 
the slope failure analyses listed in Tablc JV. 

Undist:urbe:i hard 
rock mnsses wit~ 
~lO ma,.io:r struct:noal
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GEOLOGIA DE TUNELES 

lng. Sergio R. Herrera Castañeda 
lniversidad Nacional Autónoma de México 
Facultad de lngenieria 

INTRODUCCIÓN 

Un túnel es la obra de 1ngenieria que más demanda del conocimiento geológico del terreno para ser 
construida en forma segura, económ1ca y dentro del programa de tiempo en el que se tiene previsto. A 
mayor grado de complejidad geológica del sitio y profundidad a la que se ubique la obra, mayor es la 
Incertidumbre en el pronóstico los problemas geológicos esperados, por ello al cantidad de estudios 
de campo y el grado de detalle de los mismos debe ser también mayor. 

Sin duda alguna, uno de los factores que causa mayor retraso en la construcción e incremento en el 
costo de una obra subterránea es el de las sorpresas geológicas. Estas representanrán condiciones 
que no fueron previstas en los programas de construcción y que afectan directamente en el 
procedimiento excavación, de aprovisionamiento de equ1pos y de sistemas de soporte o bombeo, 
según sea el caso. 

Los problemas de estabilidad, comportamiento e inclusive la falla de un túnel, ya sea excavado en 
suelos o en roca, estarán relacionados con las propiedades mecánicas e hidráulicas del terreno donde 
se realizará la excavación. 
La falla puede ocurrir por baja resistencia al esfuerzo cortante del terreno el cual está sometido a un 
estado de esfuerzos inducido por la excavación Esta baja resistencia se puede deber al grado de 
alteración en que se encuentra la roca o a la resistencia propia del depósito, sobre todo cuando se. 
trata de materiales poco consolidados y ó cementados. · 
También puede ocurrir la falla por la presencia de discontinuidades como fallas o fracturas que al 
interseptarse formarán bloques con salida potencial hacia la excavación, ya sea en forma de cuñas o 
Incluso de bloques que deslizarán en forma de falla plana Este tipo de falla es más típico de túneles 
excavados en roca 

Un problema muy frecuente que se presenta durante la excavación de un túnel el debido al fiujo de 
agua. Los túnels func1onan como un gran drén dentro de la masa, lo que provoca desde simples 
escurrimientos hasta filtraciones de agua a alta presión que salen de una falla a varios cientos de litros 
por segundo, dificultando el avance y el procedimiento de excavación inicialmente establecido. La 
presencia del agua está asociada al tipo o tipos litologías que cruzará el túnel y a la estructura en que 
éstas están dispuesta, mejor conocida como geología estructural del terreno. Cada tipo de roca tiene 
estructuras geológ1cas particulares. 

Las características de las discontinuidades, como su orientación y persistencia, así como el grado de 
alteración en ellas o en la roca misma, son factores que rigen la estabilidad del terreno. Para prever y 
programar la mejor solución estos problemas, el conocimiento geológico del sitio con suficiente detalle 
es imprescindible 

La construcción de obras subterráneas requiere de la Ingeniería Geológica, disciplina que se 
encarga de los aspectos geológicos relacionados o aplicados en las obras de Ingeniería. 
Los estudio de la lngemeria Geológica para una obra subterránea se aplican en las etapas de estudios 
preliminares, durante el diseño y fmalmente durante la construcción. Por supuesto que el grado de 
profundidad, tipo y método de exploración empleado en cada caso es diferente, dependiendo de la 
etapa, características geométncas del túnel y topografía del s1t1o. 



ASPECTOS GEOLÓGICOS DE IMPORTANCIA 

LITOLOGÍA 

Los problemas que se presentan durante la construcción de un túnel depende en gran medida del tipo 
de suelo o roca en que se realiza la excavación. Éstos problemas se pueden clasificar en tres clases 
principalmente: los producidos por baja resistencia al esfuerzo cortante, los provocados por alta 
deformabilidad y los que se generan por alta permeabilidad del terreno cuando la excavación se 
realiza bajo el nivel de aguas freáticas 
Cualesquiera de estos problemas pueden estar presentes, ya sea en forma individual o combinados, 
dependiendo del tipo de suelo o la litología o litologías presentes y del grado de fracturamiento del 
terreno. 
Los suelos se clasifican en dos grandes grupos: residuales y transportados, mientras que las rocas se 
clasifican en ígneas, sedimentarias y metamórficas. 

Rocas ígneas intrusivas 

Las rocas ígneas intrusivas se caracterizan por su textura granular, estructura masiva y composición 
relativamente homogénea. En estado inalterado son esencialmente resistentes y durables, con 
suf1ciente capacidad para soportar cualquier carga que le sea transmitida. 

En algunas ocasiones sin embargo, pueden estar fuertemente afectadas por alteración meteórica o 
por ataque químico de fluidos hidrotermales, sobre todo en zonas fracturadas y a profundidad, lo que 
ocurre con frecuec1a en rocas tales como el granito, la diorita y los gabros. En zonas muy fracturadas 
la roca puede llegar a estar muy alterada al grado de ser un matenal granular constituido por arena y 
arcilla. 

En las regiones húmedas tropicales, los valles formados en granito están cubiertos por suelos 
residuales que pueden alcanzar profundidades de más de cuarenta metros de espesor. La roca sana 
se encuentra solo a profundidades mayores y el camb1o generalmente es transicional, lo que puede 
acarrear sorpresas y dificultades durante la excavación del túnel. 

En estos s1t1os, es necesano determinar la profundidad de 1ntemperismo y las propiedades ingemeriles 
de los productos alterados. El producto de la alteración de las rocas intrus1vas tiene un alto contenido 
de arcilla. La mineralogía de la arcilla depende de la composición original de la roca. En el caso de los 
granitos generalmente la arcilla es de tipo caolinitico, mientras que en la diorita y el gabro suele ser 
montmonlloníllco, con características expansivas que pueden inducir alta presión sobre los ademes o 
revestimiento del túnel. 

Los gran1tos al alterarse producen un material arenoso constituido por granos de cuarzo, ortoclasa 
alterada y m1ca empacados en arcilla de baja plasticidad (caolín) y con permeabilidad comparable a la 
de una arena de grano med1o 

Las fracturas en las rocas intrusivas a menudo son bastantes regulares en dos o más familias que se 
Interceptan y que poseen fuerte buzamiento. Las juntas de exfoliación en los granitos, tienden a ser 
aproximadamente paralelas a la superficie topográfica, s1endo un elemento débil en la laderas y en la 
estabilidad de emportalam1ento del túnel 

' 
Es frecuente que las rocas intrusivas en forma de dique, estén alteradas aún a mucha profundidad, a 
veces por intempensmo y en otras ocasiones por h1drotermalismo. Esta alteración se presenta a partir 
del contacto con la roca encajonante y alcanza espesores que van desde unos cuantos centímetros 
hasta el espesor total del cuerpo ígneo. El producto de dicha alteración generalmente es arcilla. 



Dique de diorita con 1ntenso fracturamiento normal al plano 
del intrusivo y contactos alterados a arcilla 

Rocas ígneas extrusivas. 

La edad es el principal factor que 1nfiuye en las propiedades mecánicas e hidráulicas de las rocas 
ígneas extrusivas. Los depósitos de lavas y rocas p1roclásticas mejoran sus propiedades a través del 
tiempo geológico debido a la acción de los procesos de cementación y compactación, los cuales van 
modificando su textura y estructura originales. 

Los depósitos volcánicos de edad geológica reciente han demostrado ser bastante engañosos, 
porque presentan propiedades mecánicas y estructurales que no pueden ser generalizadas a todo el 
depósito. A menudo, forman secuencias anisotrópicas muy marcadas, en las cuales las lavas, 
piroclastos y flujos de lodo se encuentran Intercalados en forma errática y pueden ongmar problemas.
de frentes mixtos durante la excavación del túnel, deslizamientos en los emportalam1entos o bien:'. 
filtraciones 1m portantes a través de los contactos y capas débiles. 

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

Los derrames también pudieron cubrir ríos con sus depósitos de grava y arena, denominados 
paleocauces, que al quedar sepultados a profundidad pueden ser cortados por la excavac1ón del túnel 



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

Durante los periodos prolongados de inactividad volcánica, el intemperismo produce suelos que 
después son cubiertos por otros derrames de lava, estos suelos poseen generalmente baja res1stenc1a 
al esfuerzo cortante. 

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

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

Las rocas piroclásticas presentan una amplia variación de resistencia y permeabilidad. Su 
comportamiento mucho depende del grado de cementación, por ejemplo, las brechas volcámcas 
pueden poseer una buena resistencia para soportar grandes cargas y también poseer baja 
permeabilidad, en contraste las tobas y las cenizas volcánicas 1nvanablemente son de baja 
resistencia y a menudo de alta permeabilidad. Las cenizas volcámcas que nunca han estado 
saturadas son matenales metaestables y exhiben un decremento importante en su relación de vacíos 
cuando se humedecen. Las tobas y cen1zas volcámcas con mucha frecuencia están asociadas a 
problemas de deslizamientos de laderas. En especial las tobas de origen basáltico por su alto 
contenido de montmorillonita son rocas con un alto potencial de expansión 

Las brechas y tobas se depositan formando capas o seudoestratos. En esta estructura 
seudoestratificada, los planos son bastante irregulares, su continuidad es dificil de .asegurar. y entre· 
una capa y otra, suelen encontrarse suelos fósiles que representan capas débiles y de alta 
permeabilidad. Cuando una lava se enfría rápidamente, se produce una roca vítrea, como la 
obsidiana, el vidrio es un material metaestable y con frecuencia se altera más rápido que otras rocas. 
volcámcas que la cubren, formando paquetes de material débil y erosionable. 

Depósito de tobas seudoestratificadas de alta resistencia 

Los problemas que presentan las rocas lgneas extrusivas antiguas generalmente están asociados al 
grado de fracturam1ento y alteración meteórica que presentan. 

Por lo general, la resistencia a la compresión uniaxial en andesitas y riol1tas es elevada, mayor de 500 
kg/cm2 y en algunos basaltos sanos pueden tenerse resistencias hasta de 2000 kg/cm2 



Rocas sedimentarias 
Las rocas sedimentarias que más abundan son las de textura elástica y cristalina. Al primer grupo 
pertenecen los conglomerados, areniscas, limolitas y lut1tas, mientras que al segundo las calizas, 
dolomías y de origen evaporitico que contienen cantidades importantes de minerales como el yeso, 
halita y calcita. 
Con relación a los conglomerados y areniscas sus propiedades mecánicas dependen de varios 
factores como son: cantidad de cementante o matriz que contienen, porosidad, composición 
mineralógica de los clastos, grado de compactación y alteración de la roca, contenido de agua y la 
edad de la roca. Las rocas recientes poseen menor resistencia mecánica que las antiguas, el tiempo 
mejora las propiedades mecánicas de estos depósitos permitiendo que los procesos de litificac1ón 
como son la compactación y cementación actúen sobre los sedimentos. 
Los problemas que presentan las rocas areniscas en las obras de ingeniería están generalmente 
asociados a la intensidad de fracturamiento y plegamiento a que fueron sometidas y a la presencia de 
los planos de estratificación. 

•' 

' 

Areniscas en estratos delgados 

Con frecuencia las areniscas se encuenlran interestratificadas con lutitas, las cuales poseen baja 
resistencia al esfuerzo cortante y alta deformabilidad. 
En rocas areniscas jóvenes se puede presentar el fenómeno de tubif1cación cuando la cantidad de 
cementante y el grado de compactación son bajos. También, son susceptibles de disgregación y fácil 
alteración meteónca, poseen baja resistencia a la compresión y son deformables. 
La permeabilidad en las areniscas y conglomerados es de tipo secundario, esto es, debido al 
fractura miento que poseen La resistencia mecánica de estas rocas varia dependiendo de los factores 
anotados con antes, hay areniscas y conglomerados recientes con resistencia a la compresión desde 
20 a 25 kg/cm2 hasta rocas de edad tnásica que alcanzan los 1800 kg/cm2

. 

Las areniscas pueden vanar de micáceas finamente laminadas hasta variedades de estratificación 
gruesa. Más aún, pueden presentar estratificación cruzada. 

Los conglomerados pueden estar constituidos por fragmentos de un solo tipo de litología 
(ol1gomicticos) o por fragmentos de diversas litologías (polimict1cos). 

' ... 
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Conglomerado con matriz areno arcillosa 

Con excepción de las variedades arcillosas, las areniscas y conglomerados antiguos no son de fácil 
alteración. El peso volumétrico y especialmente la porosidad, están influenciados por la cantidad de 
cementante o de matriz que ocupa los poros. La resistencia a la compresión depende de su 
porosidad, cantidad y tipo de cementante o matriz y de la composición mmeralógica de los granos 
ind1v1duales. El agua en los poros juega un papel muy significativo en sus características de 
deformación así como en su resistencia a la compresión. La resistencia en seco se puede reduc1r de 
30 a 60% al saturarse la roca. 

Con frecuencia las capas de arenisca y lutita están interestratificadas, los túneles en excavados en 
estas secuencias pueden dar problemas por baja resistencia al corte, fisilidad, deformación ó 
expansión, la magnitud de estos problemas depende de las características mineralógicas y de 
cementación de las capas de lutita. 
Las aren1scas mal cementadas son disgregables y erosiona bies cuando están sometidas a filtración· 
de agua con fuerte gasto y alta presión, en algunos casos la excavación se ha visto invadida por un 
fluJo de lodo proveniente de estas rocas cuando la excavación se efectúa abajo del nivel freát1co 

Las lutitas y limolitas son rocas constituidas por sedimentos de grano f1no, arcillas y limos 
respectivamente No hay una clara distmc1ón entre las lutitas y las l1molitas cuando están juntas, sin 
embargo las lutitas se caractenzan por su laminación. 

Las lut1tas pueden contener apreciables cantidades de carbonato de tal forma, que pasan a 
clasificarse como lutitas calcareas o b1en hasta calizas arcillosas. 
Las lut1tas carbonosas se formaron lentamente baJo condiciones anaeróbicas y son ricas en 
compuestos de azufre, como la p1rita. 

La mineralogía de las lutitas está constituida principalmente por cuarzo, arcilla, mica y clonta en primer 
térmmo y feldespatos, calcita, pirita, hematita y limon1ta en menores cantidades. El contenido mineral 
influye en las propiedades geotécnicas de la lut1ta, pero el factor más importante es la relación entre el 
cuarzo y la arcilla, .tamb1é_n el tipo de arcilla dominante. En la fotografía inferior se muestra la roca lutita 
con capas de yeso, mmeral que aparece con frecuencia intercalado entre los estratos y representa 
z.onas más débiles que las m1smas lutitas 

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

Con baJO grado de compactación se disgregan completamente después de varios c1clos de secado y 
saturación. El grado de compactación de la roca depende de su porosidad, relación de vacíos, 



densidad, composición mineral y distribución del tamaño de los granos. También influye la forma de 
sedimentación, la carga lltostática máxima a la que estuvo sometida en el pasado, la historia tectónica 
y los efectos diagenéticos. 

Lutitas de estratificación delgada intercaladas con capas de yeso 

Las lutitas bien cementadas y no alteradas, presentan menos problemas para la construcción de 
túneles, porque sus propiedades de resistencia y de deformabilidad son mejores que las 
compactadas. Uno de pnncipales problemas de las lutitas es el relacionado con la estabilidad de los 
cortes para emportalamie"nto del túnel durante y después de la construcción. 

Es especialmente impo-rtante cuando las capas de la formación rocosa están inclinadas hacia lá. · 
excavación y cuando las rocas contienen minerales arcillosos expansivos. 

Lutitas alteradas con estratificación buzando hacia la excavación 
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Calizas. Las rocas carbonatadas son aquellas que contienen más del 50% de mmerales carbonatos 
entre los cuales predominan la calcita y la dolomía. La greda es un tipo particular de caliza de tipo 
blando. 
La edad de las calizas influye en sus características de resistencia y deformabilidad. La densidad se 
incrementa con la edad, mientras que su porosidad se reduce. 

Las calizas de estratificación gruesa y relativamente libres de cavidades de disolución o carst, son 
excelentes rocas para la construcción de obras de Ingeniería en general, por otra parte, las calizas de 
estratificación delgada, muy plegadas o con cavernas cárticas presentan serios problemas. Cuando 
los estratos están separados por capas de lutita o arcilla y están inclinados hacia una excavación, se 
produce deslizamientos a través de los planos de lutita. 

Excavación de un túnel en calizas de estratificación gruesa. Vertedor presa Zimapán, Hgo. 

Las calizas de estratificación gruesa y masivas con frecuencia presentan fallas y fracturas que han 
estado sujetas a distintos grados de disolución, ésta puede desarrollarse sobre todo en las 
intersecciones y convertirse en oquedades y galerías subterráneas de gran tamaño. Por lo general, las 
cavidades producidas por disolución están interconectadas produciendo al terreno alta permeabilidad. 
El tamaño, forma, abundancia y extensión de la carsticidad depende de la estructura geológica y de la 
presencia de capas Intercaladas impermeables. 

Las cavidades Individuales pueden estar abiertas, o rellenas de arcilla, limo, arena y grava o una 
combinación de estos materiales. Las cavidades de disolución dan numerosos problemas durante la 
construcción de túneles. Cuando la d1soluc1ón de las rocas calizas en una región se encuentra muy 
avanzada, se produce una pérdida de capacidad para soportar de las capas suprayacientes, 
ocasionando el colapso de la caverna, que se manifiesta como un hundimiento en la superficie del 
terreno llamado dol1na. 
La disolución se produce a part1r de la superficie del terreno, cuando el agua meteórica fluye 
descendiendo a través del fracturam1ento de la caliza, esto ocurre en periodos de tiempo muy 
extensos La carst1cidad es un problema importante cuando ya el terreno lo presenta en forma 
extensa 



Greda. Es una roca especialmente deformable con valores ti picos de módulo de deformabilidad bajos. 
De hecho, puede exhibir deformaciones plásticas con tendencia incipiente al creep antes de llegar a la 
falla. 
Las propiedades de deformación de la greda en el terreno, dependen de su dureza y resistencia, asi 

Cavidades de disolución en rocas calizas. La carst1cida se desarrolla principalmente 
a lo largo de fallas y fracturas 

'• 

como del espaciamiento y orientación de sus discontmuidades. Estos valores por supuesto, también 
estan mfluenc1ados por la cantidad de 1ntemperismo a la que ha estado sometida. La permeabilidad 
depende del grado de fracturam1ento, también presenta disolución, pero en menor intensidad ya que 
se trata de una caliza blanda. 

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

La anhidrita, de acuerdo a la clasificación de resistencia de la roca intacta, se le designa como 
resistente, el yeso es moderadamente duro y la sal es moderadamente débil. Las evaporitas 
presentan varios grados de deformación plástica prev1o a la falla, por eJemplo, la sal presenta su punto 
de fluencia aproximadamente a la décima parte de su resistencia máxima, mientras que la anhidrita 
muestra muy poca deformación plástica. 

El yeso es mas soluble en agua que el carbonato de calcio, del orden de 5 veces mayor, por lo que las 
cavidades y cavernas se pueden desarrollar a lo largo de capas y estratos gruesos de yeso más 
rápidamente que en las cal1zas. La expansión es una propiedad de la anhidrita, este fenómeno se 
desarrolla cuando el mineral se hidrata transformándose en yeso con un incremento en su volumen 
del 30 al60 %, lo que produce muy alta presión de expansión si la roca está confinada a profundidad. 

.:~ 



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

Margas de estratificación med1a, de origen lacustre. 

Rocas metamórficas 

Las rocas metamórficas como las pizarras, filitas y esquistos se caracterizan por su textura con 
orientación preferencial debido a la foliación y a la esquistosidad. Los minerales laminares como la 
m1ca y la clorita tienden a segregarse en bandas paralelas o subparalelas que alternan con minerales 
granulares, este alineamiento de m1nerales laminares produce la fol1ac1ón y la esqu·lstosidad, tipica de 
las rocas metamórficas Por lo general, las rocas metamórficas son de edad ant1gua y presentan 
mtenso fracturamiento y deformación que reducen sus propiedades mecamcas e incrementan su 
permeabilidad 

Son rocas especialmente an1sotrópicas en su resistencia y deformación debido a la foliación y 
esquistosidad. También son susceptibles de tener una profundidad de alteración meteórica 
importante debido su origen. Los esquistos con frecuencia están constituidos por clonta, talco y 
sericita y son rocas de baja resistencia al esfuerzo cortante y deformables. 

Las pizarras presentan fisilidad, que se define como la separación de la roca en capas a través de la 
foliación, en excavaciones profundas a cielo ab1erto o subterraneas, la fisilidad facilita la expansión y 
abundamiento del terreno. Las rocas folladas en general, son Impermeables, pero debido al grado de 
fracturam1ento su permeabilidad puede ser, en algunos casos, bastante alta. 
Los gneisses son rocas de composición cuarzo feldespática con abundante mica, se caracterizan por 
sus bandas gruesas de estos tres m1nerales, las bandas de mica representan por lo general planos de 
baja resistencia. 
Como otras rocas metamórficas suelen estar bastante fracturadas origmando alta permeabilidad. 
Desde el punto de vista de su res1stencia los gneisses son muy parecidos a los gramtos, son de alta 
res1stencia a la compres1ón y también presentan alteración meteórica profunda en regiones húmedas 
tropicales 



Las rocas metamórficas de estructura no foliada como la cuarcita, los hornfels y el mármol en general, 
no presentan ningún tipo de problema importante a las obras, excepto cuando el grado de 
fracturamtento es muy intenso. 

a) b) 

Rocas metamórficas 
(a) Pizarra, (b) Esquisto, mostrando foltactón.bien desarrollada 
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PRINCIPALES PROBLEMAS GEOLOGICOS EN TÚNELES 
EXCAVADOS EN ROCA 

(1) 

TIPO DE ROCA Y CONDICIONES DE ALTERACIÓN 

lgneas 
Extrusivas 

Basalto, Andesita, Riolita, Piroclásticas 
lntrusivas 

Granito, Granodiorita, Diorita, Gabro 

Sedimentarias 
Clásticas 

Conglomerado 
Arenisca 
Lutita 

Químicas 
Caliza 
Dolomita 
Marga 
Evaporitas 

Metamórficas 
Foliadas 

Pizarra, Filita, Esquisto 
Granulares 

Cuarcita, Mármol 
Bandeadas 

Gneis ses 

Grado de intemperismo 

Grado de alteración hidrotermal a profundidad 
Arg ilitización 

// 



PRINCIPALES PROBLEMAS GEOLOGICOS EN TÚNELES 
EXCAVADOS EN ROCA 

(2) 

ESTRUCTURAS GEOLÓGICAS 

En rocas extrusivas: 
Derrames de lava (basaltos, andesitas y riolitas) 
Depósitos seudoestratificados en rocas extrusivas 

(tobas y brechas intercaladas con derrames) 
En rocas intrusivas: 

Batolitos 
Diques 

En rocas sedimentarias: 
Estratificación 
Plegamientos 
Carsticidad (calizas) 

En rocas metamórficas 
Foliación (pizarras y filitas) 
Esquistocidad (esquistos) 
Bandeamiento (gneisses) 

F alias y fracturas 
Normales 
Inversas 
Transcurrentes 
Diaclasas de enfriamiento 
Exfoliación 

CONDICIONES DEL AGUA SUBTERRÁNEA 

Nivel freático 
Niveles colgados 
Agua a presión en fracturas y contactos 
Artesianismo 



AGUA SUBTERRÁNEA 

La presencia de agua subterránea es uno de los principales problemas en la construcción de 
túneles. Esto de inmediato sug1ere la necesidad de instalar dispositivos de drenaje en todos los 
túneles; y cuando no puede elegir la pendiente del túnel para facilitar el drenaje, tampoco puede 
eludirse el problema y el dato adicional del bombeo. Si la cantidad de agua es importante, 
dificultará cualquier clase de construcción; si la roca es suave y susceptible de ser afectada por el 
drenaje, que proviene de ella o que la recorre, será fundamental el uso de aire comprimido en 
todas las operaciones de la construcción. Es de vital importancia contar con información tan 
precisa como sea posible, acerca de las condiciones probables del agua freát1ca. 

Para atacar este problema, el primer recurso del ingeniero es la inyección de cemento a condición 
de que la cantidad de agua encontrada sea tal que JUstifique los recursos económicos adicionales 
que se habrán de tener por hacer dicha inyección, y a condición de que se establezca 
definitivamente que la inyección de cemento será efectiva, es decir que se solucionará el problema 
de filtración de agua al túnel, basándose para ello en el conocimiento de la formación geológica. 

La construcción de un túnel puede cambiar vitalmente el régimen geohidrológico de un lugar. El 
concepto de rég1men geohidrológico comprende, en este caso, la posición de agua dentro de las 
rocas, dirección y velocidad de su movimiento, y cambios tanto de posición como de movimiento en 
el tiempo con las d1St1ntas estaciones del año. Un túnel actuará pues como un dren. 

Las rocas firmes cas1 sm fisuras, como las igneas y algunas areniscas, pueden considerarse 
impermeables, m1entras que las rocas fisuradas representan generalmente depósitos excelentes 
de aguas, tanto estática como en movimiento. 

En algunas rocas como la caliza. el agua puede acumularse en las cavidades formadas por 
disolución. Los pliegues anticlinales, sinclinales y otras estructuras geológicas· pueden también 
acumular agua. Los túneles perforados por debajo de lagos, ríos y otras masas de agua superficial 
pueden denvar caudales considerables de ésta. 

Control de filtraciones en un túnel 

/.· 



El agua puede penetrar de modos diferentes en el túnel. Puede gotear del techo del túnel, goteo 
que puede ser de intensidad variable, convirtiéndose a veces en una verdadera lluvia. También el 
agua puede penetrar a través de las paredes de la perforación, en forma de gotas o de corriente 
continua. 
Así bajo una fuerte presión, el agua puede irrumpir en forma de chorro en cualquier punto de la 
periferia de la perforación. 
Cuando un túnel se perfora en roca impermeable y pasa sobre una acumulación de agua a gran 
presión, la placa de roca impermeable que separa al agua del túnel puede resultar tan delgada que 
no ofrezca suficiente resistencia a la presión. De tal forma el agua romperá hacia arriba y penetrará 
en el túnel. En estos casos la construcción de cunetas será necesaria para drenar el agua 
penetrada. 

Los túneles disminuyen el caudal de agua conforme se va avanzando en la obra, este fenómeno se 
debe al agotamiento gradual del agua en el origen de la corriente, según progrese el desague cae 
el nivel del agua en el ongen, por consiguiente disminuye la carga hidráulica. Para la interceptación 
y remoción de agua atraída, se usa un sistema extensivo y costoso de desagüe, se construyen 
conductos en el piso completo del túnel para que el agua se saque continuamente y se aísla 
cuidadosamente el revestimiento del túnel. 

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

Un trpo de agua almacenada de la forma antes mencronada es el agua cárstica, resultado de la 
precipitación y filtración en los conductos contrnuos a las cavernas. 'EI·taladrar en estos depósrtos 
subterráneos, hará que el agua reviente en el túnel con una presión bastante alta. 

Los productos más perjudiciales para el revestimiento de hormigón de un túnel son las sales 
sulfúricas como el sulfato cálcico, sulfato sódrco, sulfato de magnesio. Los ácrdos diluidos, y todos 
los anteriores producen reacciones nocivas sobre el calcio del cemento y pueden destrurr la calíz'ii 
por una acción de intercambio de bases. Las soluciones de sulfuro de hidrógeno aun cuando sean 
débiles, son venenosas para el hombre. 

Es de gran importancia pues, el hacer una estimación correcta de la influencia del agua en el túnel 
que va a construrrse, puesto que influye en la organización de la planta de construcción. El geólogo 
debe de vigilar, con especial atención, las aguas del túnel que discurran sobre los revestimientos, 
así como el contenido de la solución que fluirá dentro del túnel para que la salud de los 
trabajadores no se vea afectada. 

ESTADO DE ESFUERZOS 

Las rocas en la naturaleza, especialmente las que se encuentran bastante profundas, están 
afectadas por el peso de los estratos supenores a ellas y por su propio peso. Debido a estos 
factores se desarrollan esfuerzos en la masa rocosa En general los esfuerzos producen 
deformacrones y desplazan las partículas indivrduales de la roca. 

Los esfuerzos que existen en un macizo rocoso inalterado están relacionados con el peso de los 
estratos sobreyacentes y con la histona geológica del macrzo. Este campo de esfuerzos se altera 
por la creación de una excavación subterránea y, en algunos casos, esta alteración introduce 
esfuerzos que son lo suficientemente grandes para exceder la resrstencia de la roca. 
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En estos casos, el debilitamiento de la roca adyacente a los limites de la excavación puede llevar a 
la inestabilidad de ésta, lo que se manifestara por el cerramiento gradual de la excavación, 
derrumbes del techo y desplazamiento de las paredes o en casos extremos estallido de roca. Los 
estallidos de roca son debilitamientos explosivos de la roca que se pueden presentar cuando una 
roca frágil está sometida a grandes esfuerzos. 

Distribución de los esfuerzos alrededor de una excavación 

Cuando se realiza una excavación subterránea en un macizo rocoso, los esfuerzos que existlan 
con antenoridad se perturban y se mducen nuevos esfuerzos en la roca en las inmediaciones de la 
excavación. Un método para representar este nuevo campo de esfuerzos es el de las trayectorias 
de los esfuerzos principales, que son lineas imaginarias en un cuerpo elástico comprimido a lo 
largo del cual actúan los esfuerzos principales. 

Esfuerzos al rededor de una excavación circular 

Dentro de una excavación circular se producen esfuerzos tales como: 
Esfuerzos tangenciales en los limites de excavación· los cuales se producen en el techo y p1so de 
la cav1dad y son a tensión, los esfuerzos en techo y piso son cero y todos los esfuerzos en la 
periferia de la excavación son de compresión. La premisa que asegura que los únicos esfuerzos 
que pueden existir en los limites de una excavación son los esfuerzos tangenciales a los limites de 
la cavidad resulta cierta para todas formas de excavación, siempre y cuando no tenga cargas 
internas. 

Cuando la superficie interna de la excavación tenga carga de presión de agua, o sufra la reacción. 
de un revestimiento de concreto, o de las cargas aplicadas por las anclas, habrá que tomar en 
cuenta todos esos esfuerzos Internos al calcular la d1stribuc1ón de los esfuerzos de la roca que 
circundan la cavidad 

También se producen esfuerzos alejados de los limites de la excavación, esto pasa a medida que 
se aumenta la lejanía al centro del orificio y los esfuerzos van disminuyendo, el efecto. de 
concentración de esfuerzos del onfiCIO se desvanece con bastante rapidez y la relación entre los· 
esfuerzos aplicados e inducidos está muy cerca de uno. Esto significa ·que, a ésta distancia de los 
limites de la excavación, los esfuerzos en la roca no "ven" la influencia de la cavidad. 

Los ejes de simetría tienen gran influencia en una excavación subterránea. Para una excavación 
simétrica el juego de los esfuerzos se repite en cada uno de los cuatro cuadrantes. En el caso de 
un túnel en forma de herradura, las mitades infenor y supenor de la excavación no son simétricas, 

. pero los lados, izquierdo y derecho s1 lo son, luego, el e¡ e vertical es el único eje de simetría. 

Los esfuerzos son Independientes del tamaño de la excavación, y son independientes del valor 
absoluto del radio. Por ejemplo en las paredes de un túnel c1rcular de 1 metro se introdujeron los 
mismos niveles de esfuerzos que en las paredes de un túnel de 1 O metros, en la misma roca 
elástica . 

. Este fenómeno provocó confusión en el pasado, algunos especialistas del diseño de excavaciones 
subterráneas han llegado a concluir que en vista de que los esfuerzos inducidos en la roca 
alrededor de una. excavación son independientes del tamaño de la excavación, la estabilidad de la 
excavación también era independiente de su tamaño. Esta propuesta fue errónea ya que aunque 
los esfuerzos son Idénticos, la estabilidad de una excavación en un macizo fracturado y f1surado la 
controlaría la relación entre el taníaño de la excavación y el tamaño de los bloques en el macizo. 
En consecuencia, al aumentarse el tamaño de la excavación en una formación de roca típicamente 
fisurada no aumentarán los esfuerzos aunque seguramente provocará una disminución de la 
estabilidad. 



Esfuerzos alrededor de una excavación tipo portal 
(Programa Phases) 

Cuando se considera, la influencia que sobre la estabilidad de una Doncentrac ejercen los·, 
esfuerzos en la roca· que la circunda, es 1m portante medir hasta donde se extiende la zona de 
fracturas que aparecen Ooncentra de la Ooncentrac. El debilitamiento de una roca dura depende 
de la Ooncentr de los esfuerzos Doncentraci mayores y menores que actúan en el punto que se 
esta considerando. 

.. . 
La Doncentració de.esfuerzos depende de la forma y Doncentraci de la Doncentrac, ya' 
que se trata de hacer túneles los cuales tengan una sección lo mas redondeada posible;: 
existen varios tipos de secciones como la sección portal, de semicirculo y de herradura;··: 
las cuales tienen pocas esquinas, esto es debido a que en las esquinas se genera un 
aumento en la Doncentración de esfuerzos. 
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ESTUDIOS GEOLOGICOS PARA TUNELES 

Información geológica que debe obtenerse durante las investigaciones 

1.- Características de la roca en la que se efectuará la excavación 
Dureza y mineralogía de la roca 
Calidad de la roca (sana o alterada) 
Zonas de alteración a profundidad 
Presencia de paleocauces con relleno de material permeable 
Sobre excavación de la sección por causas del terreno 

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

3.- Presencia de agua durante la excavación 
Cantidad y presión 
En que puntos a lo largo del túnel se tendrá agua 
Calidad y temperatura del agua 

4.- Posibilidad de desprendimientos grandes o pequeños del techo y paredes 
del túnel 

En que zonas se tendrá esta condición 
De que magnitud se estiman los desprendimientos 
Se requerirá soporte y de que tipo 

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

6.- En la excavación profunda del túnel 
Presencia de desprendimientos violentos de roca 
Presiones en el revestimiento o soporte por expansión de la roca 

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



ESTUDIOS PRELIMINARES 

TOPOGRAFÍA 

Red de control superficial 
Consideraciones geodésicas 
Tolerancia aceptable 
Levantamiento planimétrico 
Fotogrametría 

GEOLOGIA 

Etapas de estudio 
Estudio Preliminar 
Estudio de Detalle 
Estudios de Diseño 
Estudios de Apoyo a Construcción 

Caracterización Geológica 
Prrncipales problemas geológicos 
Litología 
Geología estructural 
Geohidrología 
Métodos de Exploración 

Clasificaciones Geomecánicas 
Terzaghi 
Deere- Terzaghi 
Barton 
Biemawski 
Hoek 

METODOS DE EXPLORACION PARA TUNELES 

DIRECTOS INDIRECTOS 
Etapas de Levantamiento Pozo a cielo Socavan Perforacio Fotogeolo Métodos 

investigación de superficie abierto y es nes gia eléctricos 
trincheras 

Selección del X X 
eje del túnel 
Exploración X X X X X 

detallada 
Construcción X X X X 

Operación X X X 

Ruiz y González, 1999. 
X = Método adecuado para la etapa de investigación 
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ETAPAS DE ESTUDIO DE UN TÚNEL 

Estudio Preliminar 
Objetivo: reconocer el amb1ente geológico general 

Recopilación y análisis de información existente 
Fotointerpretación y verificaciones de campo 
Cartografía con fines morfológicos 

Estudio de Detalle 
Objetivo· Definir la factibilidad del túnel 

Estudios de detalle mediante levantamientos de campo y métodos 
directos e indirectos para definir: 

Tipo de suelos y rocas, grado de alteración y fracturamiento 
Estructuras geológicas, fallas, cuerpos mtrusivos, 
plegamientos, entre otras. 

Condiciones del agua en el subsuelo 

Estudios de Diseño 
Objetivo: Optimización del trazo y para dar información para el proyecto de 
tratamientos, soporte y método de excavación. 

Se realizan estudios geológicos de mayor detalle para objetivos muy. 
especfficos. Con esta información se llega al diseño definitivo, 
tiempo y costo del proyecto 

Estudios de Apoyo a Construcción 
Objetivo: Llevar el cartografiado geológico de detalle para retroalimentar el 
modelo geológico y prever en algunos casos situaciones no detectadas. También 
permite adecuar el procedimiento constructivo, de soporte y tratamientos a zonas 
específicas. Con esta información se realiza en trabajo de imputabilidad de 
sobreexcavaciones. 
Por lo general se emplea el levantamiento superficial y métodos geofísicos. 

Estudios en la etapa de Operación 
Objet1vo: Se realizan cuando el comportamiento del túnel no es satisfactorio 
y este comportamiento se relaciona con el terreno o bien con la presencia del agua del 
subsuelo. 
Por lo general se emplea el levantamiento superficial y métodos geofísicos. 

' . 
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FORMAS DE FALLA DE TÚNELES EN ROCA 

FALLA POR ESFUERZOS 

FALLA ESTRUCTURAL 
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ANALISIS DE ESFUERZOS 

TIENE POR OBJETO: 

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

Cuando los esfuerzos actuantes superan a los resistentes se produce la 
FALLA POR ESFUERZOS, por plastificación de la roca alrededor de la 
excavación. 

METODOLOGÍA: 

Determinar los esfuerzos inducidos por la excavación 

Establecer la ley de resistencia del terreno 

Determinar los esfuerzos resistentes de la roca 

Determinar la zona de plastificación (sí se produce) 

Calcular el refuerzo del terreno para evitar la falla 



ESFUERZOS ALREDEDOR DE EXCAVACIONES 
(Esfuerzos inducidos) 

Los esfuerzos alrededor de una excavación dependen de: 

Magnitud 
Profundidad 
Peso volumétrico de la roca 

Distribución 
Forma de la excavación 
Relación de esfuerzos horizontal/vertical 
Presencia de discontinuidades y de sus propiedades 
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ANALISIS DE ESFUERZOS EN PILARES 

TIPO DE PILARES EN ROCA 

Continuos 

Cuadrados 

Rectangulares 

Irregulares 

CAPACIDAD DE CARGA DEL PILAR 

Depende de: 

Características del terreno (litología y estructura) 
Homogéneo 
Estratificado 
Fracturado 

Propiedades mecánicas de la roca y de sus discontinuidades 

Relación de esbeltez 

METODOLOGIA 

Determinar los esfuerzos actuantes en el pilar 

Determinar la ley de resistencia del pilar 

Determinar los esfuerzos resistentes de la roca 



ESFUERZOS EN PILARES 



DISTRIBUCIÓN DE ESFUERZOS EN PILARES 
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DISTRIBUCIÓN DE ESFUERZOS EN PILARES 
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DISTRIBUCIÓN DE ESFUERZOS EN PILARES 
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CARGA DE ROCA EN TUNELES 

Criterio de Terzaghi 
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Depende de: 
Ancho del túnel 

Condiciones de la roca 
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CHAPTER 4 

LOAD ON TUNNEL SUPPORTS 

INFLUENCE OF ROCK CONDI'fiON ON ROCK LOAD 

Rack load and earth pressure 

Tunnel suppo!'"IS in rack tunneis ere scit1 lo be octed upon by e rod: load. whcr.E'O::> 

the tunnel supports in earth tunnels are acted upon by earth pressure The te:m rock 
load indicates the heiqht of the mass of ro:k which tends to dro:) out of the roof lf 
no suppor: 1s su¡:;¡:;!Jec! thJs mcss ot ro:-k drop~ l!lto tnt- tunne! D:; mne:-nen!!-. 

whereby !he roo! assumes in the course of time the character ol an irr~gulcr vau!t. 
Yet this vault mcy remam stable !or a long time as demonstrated by thc roo! o! 
natural caves. Fiq ].; show.:; .such e vault. It was formed during a fe\'; decacies by the 
dropp¡ng of rod:s out o! t!-1<: real of e tunnel alter the roof support hod ro1ted cway 
On the c...:her hc:1ci. tbe terrn ea:th p1essure JlldJ=ates the pressure ex<:~ted by e 
coh~stonless or plasil~ matenal onto the tunnel support. If no sup;:>ort ts mstalled. th1s 
mate.ricl mvades the tunnel either ropidly or slowly cnd the process contlnues un:il the 
tunnel has dJscppeared. The red: load depends on cccJdentcl details such as the 

spccing cnd the onenta!JO!l o! the jom\::;, wbch mcy chc::;J.ge fro;;, po,n: te po:nt. 
\':hereas the ecrth presst:.re depends on the average propernes of the :-:-:=:criai sur
roundmg the tunnel 

Earth tunnel conditions in rock tunnels 

Wherever the ro:k JS che:nically intact cud no more :hcn moderately joHued, the 

roof ol the tunnel IS e1ther sel!-supporting or ebe it reqUires no more than a tunnel 
su?port capabie o: sustc:ning moderate ro:k load. The sides of the !Unilel ere com
:nonly stcble. Exce?:ions to th1s rule will be ment10:1ed.. On the other hcnd. \vhere .. ·C>~ 
the rock IS co::~pieieiy crushed or decompo5ec..l. typ¡cal ecrth tunneilng conciJIJO!lS .. ...-¡¡¡ 
be encou:-~tered. T:11s is no: surpr~s:n;. because "earth" is merely the hncl result ~d rack 
disintegratJOn and chemical ro~k deco:nposJIJO:l. Hence ¡j a tunnel crosses a ri~ge· or 
S?Ur contcJmng faul: zones cnd zo:1es of chemJccJ, altera1JO:l, it may consJst of rack 
:u:1:1e! se~:ions separateC !ro:n ecch other by sectJO:;s in \':;;.;eh the me:bods oi ear!h 
tu.-:nehng mus: be use e!. 

Stct!s:Jcclly by íc: the ma¡or par: of the footage of exísiíng ro-:k tunneis hes beer: 
dnven under rack tunnel:ng condJtions. However, in sorne reg;o;¡s o: geolog¡::a! dl~· 

turbcn::es the lace! occurrence of eanh tunnei condJtJc;:;; 1s ¡::robable and !n OiDers it 
is certain. In so::1e Importan! tunnels. such as the Mono Crc:e1 s Tu:-:ncl. a lcrge part ot 
the tunnel ha:! to oe co:1structed unde: earth tun:~el:ng con::.i:;JOJJ.::. Tunnel ha:crds au.:i 
excess cost of cons:rucuon are co:nmonly assoo:Jated wllh ti-lose tu.-:nel secuons in v.-!llch 
ecrth tunneling concil!JOns preved. Hence the eartb pressure on the earth tunnel secllons 
requlres ct leas; as muen attentJO:J. as the rack load ou l}'tJlCo! rack tur:nel secuons 

Principal types of loadinq conditions 

In perfec:ly or almos: perfectly intact rod: no su?port 1s requ~red unless pOtJpmg 
:s encountered In stra\1hed or moderately jomted but othervnse intact rack the tunnel 
sup?ort serves Jts pu:pose if l! 1s able to sustam e moderate rock load. In crushe:i rack 
the loodmg condJllons are sJmilar to those to be encountcred when m1mng through 
sanC. and m zones o! rack decomposltiOn they are sJmlicr to those m tunnels throug:-1 
ele·.•. Tunneiiilg through el ay m ay be ver y easy or very dlfflcult. depend1ng ou the 

.::¡¡ 
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chmac!e: and degree ol com;'nC"IJOn o! tht:'. clay An Pquolly wrdt· JOih<'' o: c-ond;.\0:!-.. 

ts encounte>red when mm:ng through decompo~ec-1 10~l: Th0 behov1o: o: th-:' \\'01<-.: 

ty¡Jes o! ciecomposed rack are ¡ndJcated by the term~ ~quc''-":mg QI\{J s•.,·L'JiJnCj rod: 

The transJIJOll lrom solld rod: to ecrth-!Jkf' ro:-i: moy b~ abrup: 01 q¡mJuui Hoc;: 
mtcrmedtcte betwcen. moderatcly JO!Iltecl und cJushcd rack JS commonly collecJ biocky 
and seann· rack. No specihc teJms are used to1 10:::Ks JJJtetmedwte between mtact anc 
completel;· decomposed ones Tht' wOid5 drscolO!er:' !01 thc incq.)Jcnt ond CJumbly_ lo: 

the more advanced stages wou_ld be approp!IOte 

In the lollowing articles only the most common tyr:>es o! locdlllu <"OndJttons will be 

considere.:. starting with those 1n mtact rack and end1ng w11h those m squeezn¡g and 
swelling ro:k. The descrlpllOn ol the Joadwg conditJons w¡JJ be preceded by a dJscussJon 
of the state ol stress in rack prior lo tunnelmg. beccuse th1s state has a decis1ve 
mfluence on the reactions ol the rocks on the túnneling opcrations. 

STATE Of STRESS IN ROCK PRIOR TO TUNNELING 

The load on tunnel supports depends more or less an the state al stress l!l the rack 
prior to tunnel constructiOn. In th1s connectJOn distmctJOn mus\ be made between 
\'er\Jcal loads and honzontal pressures. The verilea] load on a honzontal secnon 
through a mass o! rack 1s equal to the we1ght o! the rack loe-oled above tlns sectJOn 
The honzontal umt pressure at the elevatiOn of such a sectJon may ra11ge between wtde 
limits ln accordance w¡th practJCe prevailmg amang tunnel men verilea] loads wtll be 
expressed by the th1ckness H m feet oJ rack. The vertJ.col load m pounds per sq h. is 
equel ta H times the unit we1ght. w, in paunds per cu. ft. al the rock. or Hw. The 
umt we1ght al the rack can be determined by a sample test. It ranges·between. 165 
and 180 lbs per cub1c foot. On the other hand the horizontal pressures P: will be 

e expressed m pounds per sq. ft. 

The rouo between the horizontal pressure. p 1 •• and vertical load Hw m e mass al 
"rocl: depends pnmarily on the geologJcal h1story of the rack. In an undisturbed mass of 
zock. the honzo::1tal umt pressure at any g1ven pomt is likely ta be considercbly smaller 
than the vertical load at the sorne point. In e folded mass of rack. the horizontal pressure 
depencis on whethe: the horizontal torces which produced the loldmg hove already 
dJscppeared or whether they are still active. 1f they hove dJsappeared. the honzontal 
pressures mav be as law as m an und1sturbed mass of rack. On the other hand. if 
the harizar.:al forces are stdl active. the honzontal pressure at any depth can be clase 
to the ca:r:::press1ve strength oí the rack. S1nce we hove no reliable means for deter
mlmng the state af stress m the intenor oi e mcss of rack. the ex1stence of heavy 
!:onzontc! pressure ccr. only be mferred from its VISible manifestctwns. such as 
poppmg rack ct a moderate depth below the surface 

TUNNELS THROUGH INT ACT ROCK 

Stresses al tunnel walls 

By theory 11 has been shown that the efiect of excovatmg a tunnel through mtact 
rack an the state al stress m the rack rapidly decreases with mcreasmg d1stance from 
!he tunnel walls At the walls the normal stress at right angles lo the wall (radial stressJ 
1s zero and the normal stress actmg m a CJrcumferential directlon (cucumferentiol stress¡ 
iS rc:'ughly equal to twJce the stress wh1ch acted at the sorne point pr1or to tunnelmg. 

_ With mcreasing dtstance hom the tunnel walls the rad10l stress increcses. the circum· 
ferentml stress decreases and al a dtstance equal to about the diometer af the tunnel. 
the state af stress m the rack is practicall y unaltered. 
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A: the wa!ls the state o! stress m the rocK ts s!mtlc: to that in an u:1con::.ned rack 
spectmell subJE-Ct to axJOl cornpression m e testmc; machine. The rack does no: fad in 
tl:r tunnel un:il the circumierentia! stress becomes equal to the unconfmed compresstve 
strength o! the rack. In rocks which are no: c::t('d upon by honzontal iorces. such as 
those wh:ch lifted up the mountain chct!1S, the circumferential stress does not excee:! 

cbout tw1ce the overburcien pressure On accoun: of this condJtJon and .the great 
slrength oí intact rocks. failure by crushinc; would no\ occur m porous sandstone a: 
a depth el less !han abou: SOOO f:. The critJcal depth mcrecses with the m:reasmg 
saength ol rack and reaches more th::m 35.000 ft. Jor granite and other igneous rocks. 

Popping in tunnels through in tcct roe k 

The term poppmg rock refers lo rack tormatJons trom which thin slabs of rack are 
suddenly detcched after the rack has been exposed in a quarry or a tunnel. Popping 
normolly occurs only m hard rocks m en ir.tact state. In tunnels the slabs are popped 

off either fro:n the sides or from the roof of the tunnel. 
Poppmg hes been encountered only in hard ond brittle 
rocks. 1t has invariably been found that the detached slabs 
do not flt the suriace from wh¡ch they popped. This fact 
indicotes thot the ro::k to which the slob wcs altached is 
in a state of intense elast1c deformation. 

1 
Ro.::k 1 4 ,, 

· Dr1tt 

/¡ 
11¡ 

Fig. 15--'-Popping rock 

F1g. 15 illustrates popping as observed in a drift during 
the construcuon of the S1mplon Tunnel m Swltzerland. The 
shaded creas mdicales slcbs on the verge of poppin9 off. 
whereas the block lines represen! the assumed position of 
the cracks which precede the detachment of succeeding 
slcbs. 

In sorne regions the elastic deformatlons disclosed by 
poppmg cppec: to be due to the fact that the honz~ntal 
pressure which led to the íormation of geologically yóung 
mountai:1 choms is still achve. However, in other recji.ons 

1: rncy be due to st~!l unknown causes. 
.. 

Whatever the underlymg physiccl cau~es may be, tunnels m popping rock require 
both temporcry cnd perrncnent lming. lo pro:ect the workmen from flying rack fragments. 

Protection against popping rack 

FJg 15 shows that tfie popping is preceded by an inward bendmg of the slabs. lf 
e sufhcient counte: iorce 1s cpphed a\ ngh: angles to the slcbs to preven! bending. 
the slcbs would remam 1:: place and fciL e: a higher load, by shear or by crushing. 
The pressure required to preven! the mwcrd bending is very small. Therefore, any 
tunnel lining whtch is capcble of sustcining an externa! load of about 400 lbs. per sq. 
ft. should suffice to preven~ slab fragments from being thrown into the tunnel. Since 
the poyping occurs mos: irequently at the sides of the tunnel, the footings of the ribs 
should be secured agams: horizontal dtspiccement. 

Commonly the process of poppmg involves only a breakage of the rock in the 
¡mmediate vicmity of the tunnel walls But if it inHiates a progressive -general breakage 
oi the rock surroundmg the tunneL the tunnel support should be strong enough to carry 
the load of blocky and seamy rock (see below). In any event the hning should be 
tlghtly wedged agamst the walls of the tunnel. or the space between the lining and 
the rock should be back packed. 
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TUNNELS IN UNWEATHERED STRATIFIED ROCKS AND IN SCHISTS 

Sources of weakness 

Almos! every stratified rock breaks reodily along bedding plcnes. ThereJore the 
bedding pianes constitute a source of mechanical weakness. In sch1sts the cleavage 
planes hove a similar effect. In addition to these innate mechomcal defects. every 
stratihed rack and every sch1s! ·cantoins at leas: two sets of jmnts orJented ot approxi
mately right angles to the planes mentloned beíore. These will be referred to as 
transverse JOints. 

Bridge action in rocks with horizontal layers 

lf the spacing of the transverse jomts 1s 

greater than the width of the tunnel. the 
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Fig. 16 b Bridge action in rocks with widely 
spaced transverse ioints. 

Fig. 16 e Bridge action in rocks with cloaely 
spaced transverse joints. 

rock layers bridge the tunnel hke sohd slabs as shown in F1g. 16 a and they are sub· 
ject to bending under their own weight. If the bendmg stresses are smaller than the 
tensile strength of the rack. the roof is stable without any support, as shown in figs. 16 b 
and c. F1q. 16 e also illustrates the benefits derived from en arch-shaped roof. The 
s1des of the arch constltute corbels wh1ch reduce very constder:J.bly the free span of 
the roof slabs. 

lf the bendmg stresses in the rack layers above the tunnel exceed the strength of 
the ro:-k. or if layers are weakened by transverse joints. they require support as shown 
in Fig. 17. 

The corbel arch principie has been used in early days for reducing the free span 
of bridges as shown in Fig. 1 B. Heavy wooden beams, each one longer than the one 
below it. cantilever out irom the abutments thereby reducing the free span of the 
bndge to a nominal figure. 
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Fig. 1 B 

Alter frar.J: Brangwrr.. A. F.. A. 

·ij' H<:bvr can/lit:>• e: beams used to red!.:ce tl:e f¡p,-. spar> o! o wooden i::-Tidge 

Tl-f'· Clf' :;;:...,¡IciJo 1:;<2 c0!hel" o! /he h~;;;;-:ht=>~ in ~::r- :ur:nf 1 : i:-::~··r 1n f1g. Jf, :. 

Overbrea~ anci rock load in horizonlally strotified rack 
.~. 

·~:~ 
::re the íolJcn.·~~~ng· 

,-'<; 

Sp::::in~ be:ween the joints. 

S~:::;erm9 effec; oí blastmg on the ro:]: lo:a:e-:i b.::-yonC thc noyline. 

Le;:::·:-: e: !!!'TH~ v:b:!: elc;:-.se!O Let·::ee:·: !!!-? :e::;:.-..::) oi :he nr:-;tt:•-:-:¡ S'l? 

~m:-: el the roo: r::nd the in.stclla~ion e_>! the cr¡;iicia! ~upp:::>r: 

figs 1 ~e cnd b illustrc:~e :he mfluenc.:: of the ri:s::.:m:~ be:•·;eer. lh!? wc!kms be:> 
and !he su; :.::>rted rooi or. the overbrf'ak Jn closely jo!<Jted. hcrizcTJtclly ~~r~!¡!ied red' 
The sma]~o?r ::::~ dJs;cnce, :he smcller is the quon:i:~: o! T')ck v:hich JS likely to drc? ou1 
oí the roo: \··:1en ~he rour1d :s Jire::. 

II f1c_;s !? a and b are conside:ed in cJniunc:JoJ: ·.·::th th2 IIGt:.SYen:e secLion of the 
tunnel illus·r::ted in fic; 16 C'. it \\.':ll be seen thct the !Ock over the tace constitutes 
e halí a'o:::e::- y..;1thin the l:m:<:: ol the iomt spacmg. ~he roof IS supported by the rock 
chead of ;:;_'? !oc~ cnd on the sides. Suc':'?eclm~ ro!.l~:!:-. re:::.o\'e the !0rVJ'J.rd surporl 

from thc hci: Come so that the rod: cbo\'e thQ ro0l !3 c::~r.:·!e:l by !::>nd9e act1on m nrch 
CClJOn. 

Jf no roe;-: ~uppo:t 1s construc:e:.L e certam ~ucn:¡•y oí rod: •;,·•JI drc..,~· fr0m the roo! 
whereupon t~e roe! assumes the cha1acter of :he~ o! C' natural cr~'e. It 1he rcc:k iE 
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H•lf Dome 
Act1on 

Arch Action H•lf Dome Ac flon -

Supported to here 
f--= ,, ----1 

Blast~d Supported to her~ 

f._,,~ 
Blasted 

a 1 Overbreak il unsupported sechon 1S very short. bl Overbreak d unsupported sect10n is long-

composed of fairly thick 
strata with few joints, the 
roof will be flat as shown 
in fig. 14. On the other 
hand if the strata are thin 
and weakened by many 
joints a peaked roof will 
be formed as ind1cated in 
fig. 19 c. Yetthe breakage 
will rarely if ever con
tinue after the vertical dís
tance between the top of 
a semi-circular payline 
and the lop of the over
break becomes equal to 
0.5 B as indiccrted in fig. 

19 c. This condition deter
mines th,e maximum value 
which the load on the roof 
support can assume. 

• 

1 
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y / 
el Ult1mate o~·erbreak 1f no support is installed . 

t 
0.5 B 

1 Probable maximum 
ov~rbreak if 
unsupported) 

t 

Fiq. 19 
Overbreak in 
hori%ontally 

stratilied 
roe k. 

If the tunnel support is constructed and wedged soon after blasting, the friction 
forces on the sides of the rock fragrnents o:cupying the space between roof support 
ond voult transfer part of the weight of this rock onto the rock located beyond the 
sides of the vault. Hence even the ultimata load, measured in feet of rock, on an 
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adeguately constructeG and backpacked roo! support m closely JOinted. honzontally 
stratrbed rock rs lrkely to be much smaller than the value 0.5 B. On the other hand. i! 
large empty spaces are Jelt between the roof support ond the roo!. blocks will drop out 
of the roof. one by one. whereby the load on the roo! support may increase to its 
maxrmum of 0.5 !\. 

In sorne rocks the spacmg of the jomts changes considerobly from place to place. 
ln such rocks the load on a well·wedged tunnel support may vary between zero on~ a 
maximum somewhat smaller than 0.5 B. 

Overbreak and rock load in tunnels through vertical strata 

In folded masses of rack the clip of the strata may range anywhere between 0° 
and 90:, and the strike may intersect the center line of the tunnel at any angle between 
O" and 90 . In the following d1scussions it is assumed that the center line of the tunnel 
is parallel to the strike and that the strata are vertical as shown in fig. 20 a. In rock 
w1th such a structure, the individual strata bridge the space between the heading 

_j_ 
0.25 8 

-~--- ·: 

---- ." ./,Pay lme 
1 

bl 
1---·· ------1 

1 
1 • 

1 L ___________ j 
~ 1 1:1 1 

1 Y-r-h w~. 
• b 

fig. 20-Tunnel in vertically stratified rock ~upponed r 

and the supported par! o! the tunnel. fig. 20 b. Hence. i! the joints are closely spaced. 
the amount of overbreak depends to a large extent on the dtstance between the 
workmg face and the supported roof. 

The mass o! rock located above the roo! is held merely by the !riction along the 
two beddrng planes passrng through a and b in fig. 20 c. The roo! has to carry the 
entire difference between this weight ond the total friction iorces. If these planes were 
perfectly even, the load on the roof support could be very important. However, in 
nature these surfaces ore always more or less uneven. He.nce the load on the roof 
rarely exceeds the weight of the rack which has been shattered and loosened by 
blasting. 
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There is no evidence that the upper boundary of the loosened rack is located al 

an elevation of more than about 0.25 B above the crown of the roof support. lf no large 
empty spaces are left between the rack and the roof support. no subsequent loosening
up of the rack located above the roof can take place. On this assumption it seems safe 
to assume that the load on the crown of the roof supporl will not exceed 0.25 B ft. of 
roe k. 

Overbreak and rack load in tunnels through inclined strata 

Fig. 21 is a section through <I tunnel located in the inclined part of a fold whose 
axis is parallel to the center line of the tunnel. On account of the stratilication the 
overbreak tends to produce a peaked roo! as shown in Figs. 21 and 22. In Fig. 22, 

Fig. 21-Tunnel in rack whose strata are steeply inclined 

illustrating the overbreak in a tunnel through gneiss, the right-hand side of the roof 
coincides with a cleavage plane or plane of foliation and the left-hand ·side coincides 
with joints. 

If the bedding or cleavage planes rise at a steep angle to the horizc;mtal, a wedge
shaped body of rock. a e d in Fig. 23,. tends to slide into the tunnel and subjects the 
post at a e to bending. The lateral force, P per unit of length of the tunnel, which acts 
on the post can be estimated as indicated in Fig. 23. The estimate is based on the 
assumption that the rock indicated by the shaded. orea to the right of e e in Fig. 23 a 
has dropped out of the roof and that there is no adhesion between .rack and rack 
along d e. On these assumptions the wedge-shape~ body ·of rack a d e. is acted upon 
by its weight, W, and the reaction Q on the surface of sliding a d. In arder to prevent 
a downward movement of the wedge, the. vertical post a e must be able to resist a 
horizontal force P. The reaction Q acts at en angle cz:, to the normal on the surface of 
sliding a d. The angle 0 is the angle of friction between the .wedge and its base. 
The weight W is known. The intensity of the !orces Q and P can be determined by 
means of the polygon of !orces shown in fig. 23 b. 
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Fig. 22-0verbreak in gneiss with 
inclined cleavage planes. 

Tace m F01dham Gnetss. Fohatton strikes 
parallel to axts of tunnel and dtps 45 to the 
ru;h: Jomts stnke parallel to the wr.nel and 
::JJp 60 to the Jeft. The mtersectJO:J oJ the 
ioltctton planes and joints results m over
breokc:qe and o peoked roo!. 
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The angle of friction " depends not only on the nature of the surfaces of contact 
at a d but also on the hydrostatic pressure in the water which percolates into the 
space between the two sur faces. Experience with slides in open cuts ·in stratified rocks 
indicates that the vafue of ~ for stratified rocks with clay or shale partings may be as 
low as 15('. lf no such partings are present. 25'·· seems to be a safe value. 

, 
90-B + 111 

w Q b) 

Fig. 23--Forces acting on 
tunnel support in inclined 

strata 

The highest value for the unit pressure on the roof depends on the slope of the 
,¡, strata. For steep strata it will hardly exceed 0.25 B, whereas for gently inclined strata 

it may approach the value 0.5 B. 

TUNNELS THROUGH MODERATELY JOINTED. MASSIVE ROCKS 

Overbreak and rock load 

One set of joints in massive rocks is commonly parallel to the ground surface. 
Overbreak and rack load conditions in such rocks are similar to those in stratified 
rocks. If the joints are oriented at random, absence of a roof support would ultimately 
leed to the formation of a vault-shaped roof as shown in Fig. 24 a. Whatever the orien
tation of the joints, the blocks located between joints below the Zone of rack weathering 
are so intimately interlocked that they hove very little freedom of movement. This is 
demonstrated by the fact that the vertical sides of tunnels through such rocks rcrely 
require any lateral support. The roo{ is the only place in the tunnel where :blocks are 
likely to become detached. 

Owing to gradual adjustments in the state of stress in the rack adjoining the tunnel 
the interlocks between blocks may foil long after an unsupported tunnel is finished, 
but it is hardly conceivable that such fai!ures would occur if the rock is tightly 
wedged against a tunnel support. Hence the greatest value which the rock load en 
such a support can assume wi!l be considerably sma!ler than the weight of the body 
of rock located between the tunnel support and the upper boundary of the potential 
overbreak indicated in fig. 24 a which is 0.25 B. Hence the actual load on the crown 
inay vary between zero and 0.25 B depending on the orientation and spacing of the 
joints. There is no reason for assuming that the load will increase with time, provided 
there are no large empty spaces between support and rack. 
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Popplnq 

lf the roe k ts in a state of in tense elastic deformalion. due to · tectonic stresses or 
other causes. the connections or interlocks between bJocks such as A and B in fig. 
'4 b and lheir neighbors, may suddenly snap, whereupon !he block is violently lhrown 
into the tunnel. lf such en inciden! occurs. it is necessary to provide the tunnel with 
the support prescribed for popping, intact roe k (see article on intact roe k).· 

O""etbreak d permanently un~upported 

~) 0.25 B 

Fig. 24-0ver· 
break and 
popping in 
moderately 

jointed rocks 

TUNNELS IN CRUSHED ROCK 

General character of crushed rock 

1f a competen! rack, such as quartzite or quartzitic sandstone, is subject to intense 
deformation, for instance by shear in a fault zone, it fractures to such an extent that it 
loses the capacity to form an unsupported vault bridging a· cave or a tunnel. It may 
even be reduced to powder as if it had passed through a crushing machine. 

As a tunnel approaches a zone of intense crushing. it passes through rack which 
is more and more intensely jointed and finclly it enters a zone in which the rack 
resembles cohesionless sand. Yet, experience shows that even in sand and in 
completely crushed but chemically intact rack. the rack load on the roof support does 
not exceed a small fraction of the weight of the rack located above the roof and if the 
depth of the overburden is greater than about 1.5 times the combined width and height 
ol the tunnel. the rock load is praclicall y independenl of deplh. The cause of this 
phenomenon is commonly known as arch action. 

Arch action in crushed rock 

The term arch action indicales the capaclty of the rack located above the roof of 
:J. tunnel lo tronsfer the mejor par! of the total weight of the overburden onto the rock 
located on both sides of !he tunnel. The body of rock which lransfers the load will 
briefly be referred to as the ground arch. 

In arder lo investigate the cause of arch cction and the laws which determme the 
rack load on the roof support. numerous moclel tests hove been mO:de with perfectly 
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cohes10nless sand A detailed descrJptJon ol these tests will be presented m o companion 
volume on "f.arth Tunneling WJth S:ecl Support." The test results led lo the lollowing 
conclusJons regardmg the prereqUJsites for arch action and the lactors which deter· 
mine the load on the roo! support m tunnels through crushed rack and cohcsJonless 
sand located above the water table. 

(a) The arch action is the inevitable consequence of the local stress relaxation 
produced by mming operatJons. The mechanics of the arch action are illustrated ·by 
f1g. 25. In th1s hgure the ground arch is represented by the shaded orea a e d b. The 
ground arch has a width B1 . While the tunnel is being excavated and the support in
stalled, the moss of crushed rack or cohestonless sand conshtuting the ground arch 

1 

1 
1 

H 

fig. 25-Ground arch 
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1 
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1 

1 

. . . . : 
Surl,lC(' 

H, 

tends to move into the tunnel. This movement is resisted by the friction along the 
lateral boundanes a e and b d of this mass. The friction forces transfer the mejor 
part of the weight of the overburden, with he1ght H onto the material located on both 
sides of the tunnei cnd the roo! support cc:rries only the balance, equivalen\ to a 
he1ght H, .. 

(b) The th1ckness D of the ground arch is roughly equal te 1.5 B1. Above the 
ground crch the pressure conditions in the rock remain practJcally unatfected by the 
tunnel operations. 
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le) A very small down\'·:md movement of thc crown al the tunnel sufhces 
to reduce the rack load on the support of the inlrados of the arch to a value H1• """' 

which 1s very much smaller than the thickr.ess D of the qround arch. If the ciown of 

lhe ground orch 1s allowed lo subs1de slill more, the rack load on the roof supporl 

in~rer:Ises and approaches a value H1• "'·" which, however, is also much smaller than D. 

(di Alter the roo! support is installed and tightly backpacked, the rack load in
creases al a decreasing rote by about fifteen percent from H~" to H

1
, 111 ,. 

(!) 

(e) As the depth of the overburden on a tunnel with a given cross-section increases 
from zero. the roof load increases as indicated by curve e in Fig. 26. With increasing 
depth H the rack load approaches a value H,, which is independent of depth. 

(f) The value H]' in Fig. 26 increases approximately in direct proportion 
width B1 of the ground arch, fig. 25, everything else being equaL This relation 

to the 
can be 

expressed by the equation o. 1 s H 
0 

H,.=CxB 1 
(2) 

wherein e is a constant. The 
value of e depends on the de· 
gree of compactness of the 
crushed rack or sand and on 
the distance d through which 
the crown of the ground arch 
subsided w hile the tunnel was 
mined and the roof supporl 
was being installed. Numeri· 
cal values for e will be pre
sented under the following 
subhec:ding. 

Rack load on roof support in 
tunnels through completely 
crushed rack or sand above 
the water table 

Fig. 27 is a cross-section 
tbrough a tunnel through 
chemically intact rock, crushed 
to sand, located al great depth 
below the surface. The lower 
bmmdanes of the mass of rock 
which tends to move into the 
tunnel (body a b de in fig. 25) 
rise from the outer edges of 
the bottom of the tunnel al a 
slope of about 2 (vertical) on 
1 (horizontal). Hence the width 
B1 of the ground arch, fig. 25, 
is roughly equal lo 

B1 = B + H, (3) 

wherein B is the width and H1 
the height of !he tunnel. 
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The rock load H,. is represented in Fig. 27 by the rectangle e f f1 e,. The balance 
of the weight of the overburden is carried by the ground arch. The weight of the middle 
part e d d, e, is transferred by the ribs of the tunnel support to the !loor of the tunnel. 
The weight of the outer part acts as a surcharge on the top of the wedge-shaped boclies 
which tend to slide into the tunnel and increase the horizontal pressure exerted by 
these bodies. 

. ::. ··: .. 
Sand surface 

.. . ... . . 

Carried by arching 

At>prox. 8 + H, 

·r- ---~:-------y--- --T,T 
1 Carried by 1 Carried by l Carried by 1 Hu 
1 wedge a e e 1 roof support wedge b d f 1 

.~--t--.+--- --~¡---'--~, 
\ 1 1 ~ 1 

\ 1 1 1 
\ 1 

\ 1 
Oirection \ of 1 H, 

movement dur1ng 1 
excavating\ 1 
operatior"'s. \ . 1 

V . ./ 
\'' .. :¡ 

• b 

-:· .. :.· 

H 

Fiq. 27-Loading of tunnel 
support in sand 

The rack load H,. is determined by eq. (2). According lo the text accompanying 
this equation, the value of the constant C depends on the degree of compactness of 
the materials in which the tunnel is located and on the distance d through which the 
crown of the ground arch yielded before the support was installed. The distcrnce d is 
not known and it can hardly be determined by practicable means. At a given width 
B of the tunnel it depends to a large extent on the skill of the miners and on the care 
with which the tunnel support is backpacked. The following numerical values are ex· 
clusively based on the results of the model tests with dry sand. Nevertheless it ia 
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believed that they furnish fairly accurate information concerning the inf1uence of the 

degree of compactness of the crushed rock and of the amount of yield associated 
with the mining operations on the intensity of the rock load. 

lJense sand Hl' Dlln = 0.27 !B+H,J 

H,, mu= 0.60 (B + H,) 

Loase sand H,, mo. = 0.47 (B + H,) 

H,, mu= 0.60 (B + H,) 

for yield of 0.01 (B + H,J 

for yield of 0.15 (B + H,J or more 

for yield of 0.02 (B ,. H,) 

for yield of 0.15 (B ..,. H,J or more 

(4) 

(S) 

(6) 

(5) 

The sand pressure on the sides of the tunnel support can be estimated by means 
of the earth pressure theory. In this way, it was found that the average unit pressure 
p 1, en these sides is roughly equal to 

p,, = 0.30 w (O.SH, + H,,) (7) 

in )Y hich w is the weight per cu. !t. of the san d. 

Alter the tunnel support is installed and backpacked. both the rock load and the 
side pressure gradually increase by about 1 S percent, regardless of the initial value 
of H, .. 

Experience shows that the roof load in tunnels through crushed rack and sand 
above the water table is commonly rnuch closer to the mínimum than to the maximum 
values determined by the preceding equations. This fact indicates that the slight 
movement of the rock towards the tunnel. induced by the mining operations, lully 
satislies the deformation condition lor arching. Since a yield of the rock beyond the 
mínimum required to produce arch action causes an increase of the load on the roof. 

& the tunnel support should be as quickly and tightly backpacked as conditions permit. 

Effect of seepage on arch action in sand and crusbed rock 

If a tunnel through sand or crushed rock is iocated below the water table the 
tunnel acts like a sub-surface drain and the water percolates through the voids or 
interstices of the surrounding material towards the tunnel. The effect of the percolating 
water on the arch action was investigated by means of model tests similar to those 
relerred lo under the preceding subheading. The sand located above the model ol the 
tunnel roof was flooded. The tunnel roof was perforated and the water which percolated 
through the roof was continuously replaced. By measuring the pressure on the tunnel 
roof corresponding to different amounts of subsidence of the crown of the ground 
arch located above the roof it was found that the flow of water does not interfere with 
the arching action. But the load exerted by the percolating water roughly doubles the 
height H,. of the !ayer of sand whose weight exerts load on the roo!. 

Effect of seepage on bearing capacity of rib footings 

1f a tunnel through sand is located below the water table, the water percolates 
towards the tunnel as shown in fig. 28 a. Part of the seepage percolates through the 
sand in an upward direction and enters the tunnel through the floor. In arder to inves. 
tigate the influence of such a flow on the stability of the !loor and its capacity to 
sustain the load transferred through the posts onto the footings the experiment illus
trated by fig. 28 b was made. A !ayer ol sand with thickness H was placed on a sieve 
located above the bottom of cylindrical vessel. Water entered the ve~sel from below 
at a, percolated through the sand in an upward direction and left the vessel at b. The 
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Joss of head h cssociated with the flow of water (:.rough the sand was measured by 
mecns oi e piezometric tube. The ratio i h/H is kuown as hydraulic gradient. 

V·./hile the hydrauhc gradient increased from zero towards umty, the structur~ of 
the sand re!":lcined pract¡colly unchanged. However, il was observed that the settlemen1 
o! the weigh: w which rested on the scnd increased perceptibly, mdicatmg a decrease 
of the becnng ccpacity of the sand. As soon as the hydraulic gradient beccme cpprox. 
1mately equal to unity, the sand started to b::>il and the weight disappeared in the sand 
as jf the scnd had turned into a liquid. The exact value of the. hydraulic gradient at 
which this event takes place is equal to the ratio between the submerged unit weight 
of the sand and the unit weight of the water 1 • 

The hydraulic gradient al which the water enters a tunnel through the floor lS 

commonly somewhat smaller than umty. Nevertheless. 11 is importan! enough to reduce 
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the beanng capacity of the sand al the floor lo a small frachon of the bearing capacity 
al the sorne sand in a drmned state. Hence m tunnels through cohes10nless crushed 
rock the support o! the lootmgs o! the ríbs IS rather ddficult. Furthermore the workmg 
lace m a tunnel through such matenal requiTes tight breasting. Only a small part of 
the Jace can be exposed al a hme. Hence, mmmg mus! be carried out m small pockets. 
In other words. rack tunnehng methods must be supplanted by the methods which 
are used when tunnelmg through waterbearmg sand. Fortunately. crushed rack with 
such character IS rather rore. 

TUNNELS IN BLOCKY AND SEAMY ROCK 

Characler of rack 

The term blocky and seamy rack indicates a rack in which the blocks located 
between jomts are ne1ther interconnected nor mtimately interlocked. This condxtion is 
encountered in both closely jomted and badly broken rack. The )Oints may be narrow 
or _wtde, empty or filled wtth the praducts of rack weathering. Such a rack has 
essentially the character of a dense sand with very large grams and little ar no 
cohesion. lf the joints are onented al random, the raof load is likely to be assoc1ated 
wtth a honzontal pressure on the s1des af the tunnel support. 

Relation between rack load. cross-section and depth of tunnel 

On account af the absence of cross connections and intlmate interlocking between 
odjmning blocks. the mtens1ty of the load on the roof of the tunnel is determined by 
laws Simil'ar to those disclosed by the arching experiments with sand. According to 
these laws (see Eqs. 4 to 6), the load H1, on the roof support in tunnels at a considerable 
depth is mdependent of depth and in::reases in direct proportion to the sum of width 
B and height H, of the tunnel. Hence if H1 1 " is the load on the roof of a tunnel with a 
wídth and height of lO !t., the correspondíng load on the roo! of a tunnel WIIh any 
wídth B feet and. any heíght H, feet through the sorne rock is: 

B-'-H Hp = Hplfl >,---
20

____1__-
(8) 

Empirical values for Hl'1n will be given below. 

Dome action 

The arch action described m the precedmg article takes place when the rack 
located above the roof ts supported only on two sides. In the immediate vicimty of the 
wotking face the rack is supported on three sides, by the rack adJoining the two 
s1des of the tunnel and by the rack adjoining the working face. Hence in this part of 
the tunnel the weight of !he overburden is cerned no! by an arch but by a half dome. 
A half dome can carry a heavier load than an arch with the sorne span. Therefore 
m the immediate vicmity of the working face the load on the tunnel support will be 
somewhat lower than al greater distance.; from the face. 

The transition from half-dome to arch is indicated in f1g. 29 a. This figure repre
sents a vertical section through the center lme of a tunnel. The length 11 is the length 
of tunnel blasted out per round. lmmediat?ly above the working face the overburden 
is carried by a half-dome, whereas al a gre:Iter distance it is carried by an arch. 

Time effects and the bridge·action period 

Experience shows that a mass oi blo::ky or seamy rack does not commonly react 
at once lo the change of stress produced by excovatmg a tunnel. The blast creates an 
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unsupported sect10n of roof Jocated between the new Jace and !he las! rib of the 
tunnel support. As soon as the natural rooJ support of this sec!Jon is removed by 
blasting, sorne b!ocks drop out o! the roo!, leavmg a small gap in the hall-dome. l! 
the newly exposed roof section is left without support. sorne more blocks drop out 
alter a while. thus widening the gap and compromrsing the stabihty o! the hal!-dome 
still more. Fmally the entne mass of rack constituting the half-dome drops into the 
tunnel and a new hali-dome is formed above the space prevJOusly occupied by its 
preclecessor. The new half-dome also starts to disintegrate and the process contunies 
until the tunnel section adjoining the working face is filled with rack debris. 

The rote at which the progressive detenoration or raveling of the half-dome takes 
place depends on the shape and s1ze of the blocks between joints, on the width of the 
joints. on the matrix which occupies the JOints and, last but not least, en the distance 
1!' between the new workmg face and the last support. The delays in the process of 
deterioration can be due to a viscous resistance of the joint-filling against ropid 
slip..Page along joints or to the progressive failure of interlocks between blocks or to 
both. Befare the rack !alls assume the character o! a general breakdown o! the half· 
dome, the blocky rock bridges the gap between the working face and the las! support. 
Hence the time which elapses between firing the shots and the breakdown of the 
equilibrium of the half-dome will be designated as bridge-actwn period th oJ the rock 
The value oi t~o determines both the mevitable overbreak and the method for minmg 
through the roe k. The rnethod o! mining mus! be so chosen that the support is installed 
befare the bridge-action period expires. 

Practica! importance of bridge-action period 

fig. 29 b illustrates the practica! importance of the bridge-action period. In this 
figure the abscissas represen! the time aPd the ordinales the vertical distances H 
between the crown of the pay 1ine and the top of the overbreak. Time zero corresponds 
to the time when the shots were fired and H~~ is the height of the overbreak immediately 
after the shots were fired. If excavallon Is discontinued at that stage and the roof 
between the new working lace and the end of the supported section of the tunnel is 
left unsupported indehnitely the ro:k will drop out of the roof in mstallments of 
increasing magmtude, as indicated by the stepped-up dash line. Between two suc
cessive rock falls indicated by steps, the roof descends imperceptibly, but it descends. 
The bridge action period lt. is equal to the time between firing the shot and the time 
when the first installment of rock drops out of the roof without provocation. 

Effect of back·packing on rack load 

Even if an adequate tunnel support is constructed. back packed and wedged in the 
freshly excavated section befare the bridge-action period expires, the rock load on 
the roof support will in crease for two reasons. Fust of all, as the working face advances 
beyond a given point, the half-dome action is superseded al that point by arch action. 
Second, backpacking and wedgmg of the support does not stop the movements of ad
justment in the rock above the roof. Before the roof support was installed and wedged, 
all the joints in the rock above the roof opened up to sorne extent. This process is 
associated with a slight downward movem~nt of the roof. The initial load on the roof 
support IS equal to the force required to stop the downward movement of the Iower 
boundary of the entire mcss of blocks. However, the blocks themselves continue to 
change their position. The jomts in the rock immediOtely above the rooi become 
slightly narrower, whereas those al h1gher elevations open up. During this process the 
load on the roof support mcreases and it does not becorne constan! until the rnove
ments hove ceased. 
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ThE- total J!lcren~e o~ the load on the roo1. ond the time v .. ·h1ch elapses unt1l the 
load beco:11C~ p~ocoraily co:Jstcnt. dt~;lcnd~; too Jorge exten: on the thoroughness w1th 
wh1ch the tunnel ~uppmt ¡s bock-pac-ked and wedgcd. If this 1¡; done w1th care, the 
ultuncte load H

1
• may develop Wlthm o week alte1 tlw support was constructed. This 

1~ mdJCOied by curve el 111 f¡g, 29 b The Oldlllotes of th¡s curve represen! the load 
on the roo!. 

On !he> othci hand. Ji the tunnel suppor: v:r:: .... cmelessiy back-pccked and mode 
quately v-:edged. the JmtJal load on the suppmt JS likely to be smaller than that 'on 
:he well-wedged su¡:-'pOil. However. the load will IILCreas~ lar many weeks. as md¡cated 
Dy curve C:: m f19. 29 b. and the ulllmate load H1• , 11 wlil be higher than H,. "" beca use 
the y1eld af the rack tawards the tunnel JS assa:..Jated \\'Jth the pragressJve dismtegratJon 
al the structure of the rack lacated w1thm the graund arch. 

Effecl of span on bridge-action period 

The bndge-action penad fo1 a given matenal Jncrecses rap1dly w1th decreasmg 
distcnce between support~. Thus Jo¡ mstance a very !me. moist and dense sand can 
bridge a space ane foot wide for severa! hours. Yet the sorne sand would almos! 
instantaneously drop through o gap between suppor\s w¡!h a width of flve feet. The 
shortest d~stonce l:.:,,,n to wh1ch the spcn between the Jast se: of roof supports cnd the 
face can be reduced IS somewhat greoter t!~an the length 11 of the tunne! sectJOn which 
~s token out by one round Th1s distance averages six-tenths oi the width of the tunnel 
or drdt. It varies consJdercbly w11h the nature of the 1od: and seldom exceeds 15 ft. 

Hov·:eve:, in moderately JOintec.l rack it JS commonly ad\·antageous to- erect the · roof 
supjJart at sorne d1s:an::e 1:: Jro;n !he work~ng fcce. Hence if roe k condit1ons deteriorate 
to su:h e degree that the bridge-action penad 1,. threcte:Js to beco:ne shorter than the 
duratJon t. of one excavatJon cycle. the support should be cerned ciase¡ to the work

_mg face, or, If necessary, even t1ght to the face involvmg 1:.: =O. 

The influence of the br1dge-action p=nod on the sequence af operatians is 
illusu:zted by F1g 30. Th1s figure shows the duration of the mdividual cycie. If the 
bridge-action perlad is only shghtly lon_ger than the time t, for ventilatmg, importan! 

V 

~ 
w 

¿ 

o t' t,, T,mc ., 
Fiq.20-Diagram representing operating cycle for one round 
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overbreak 1$ inevitable. lf it is between t, and t representing the time to the end of the 
support erection operation, excessive overbreak can be avoided with the assistance of 
crown bars or by driving a top heading so that support can be instal!ed before 
mucking is complete, or both. Final!y if it is as long or longer than t. , no special 
precautions are required. 

The bridge·action period for cohesionless sand or of badly broken rock without 
cementing material is almos! zero. Hence if a tunnel passes abnlptly from fairly SOll;Ild 
rack into such materials, excessive overbreak al the point of transition is almost inevit
able. The fol!owing incidents il!ustrate this statement. The tunnel shown in Fig. 11 
approached a wide seam hl!ed with sand or completely crushed rock, ond water. 
As soon as the rock partition between the tunnel and the seam was removed by 
blasting, water and sand flowed into the tunnel as shown in the illustration. In a 
tunnel near Philippeville in Algeria a zone of blocky and seamy quartzitic schist was 
encountered. The bridge-action period of this material was so short thot about 60 cubic 
yords dropped out of the roof. leaving o dome with a height of obout 30 feet obove the 
pay- line. 

Roof load 

No definite boundary can be estoblished between moderotely jointed ond blocky 
and seamy rack. As a consequence the roof load moy hove any value between the 
upper limiting volue for moderotely jointed rock. which is 0.25 B. ond the upper 
limiting value for very blocky ond shattered rock, which is many times higher. The 
transition from ene extreme to ~he other is gradual in sorne places, abrup~ in others. F~r 
the sake of.convenie!lce. two degrees of blockiness will be distinguished. The hrst will 
be referred lo as moderately blocky and the second one as ";"ery blocky and shattered 
rack. 

Our knowledge of the intensity of rack loads on tunnel supports is derived chiefly 
from the results of tests which were carried out in various railroad tunnels in the 
eastern Alps. In these tests wooden blocks with known strength were inserted betweefl 
the individual members of timber sets and the load H1, on the timbering was estimated. 
from the visible manifestations of the progressive failure of the blocks. On the basis 
of the results of such observations the following conclusions hove been reached 
regarding the values of Hl' 1 1, for the rack loads on tunnel supports in moderately and 
very blocky rock. In wet tunnels through moderately blocky rock, the initial value of 
H1' 1 ¡, may be zero, and it increases to not more than about 7 ft. of rack. In wet tunnels 
through very blocky and shattered rack, the initial value of H1,w (load after one or 
two days) may be as high as 12 ft., and it may increase to a fina! value of as much 
as 21 ft. By introducing these values of H1' 1 " into Eq. 8, we obtain for the roof load 
the values contained in Table l. 

TABLE 1 

Rock Loads (in feet) in Blocky and Seamy Rock 

Moderately blocky rock 

V ery blocky and shattered rock 

lnitial value 

Hl' = zero 

H1, = zero 
to 0.60 (B .. H,) 

U ltimate value 

Hpn11 = 0.25B 
to 0.35 (B..c H,) 

Hl. 1111 = 0.35 (BTH~) 
to l.IOlB-H,l 

(9) 

(10) 

In dry tunnels the values of H1• can be very much lower than in wet tunnels. 
However, during spring thaws and during long wet spells, every tunnel which is not 
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located beneath a c¡ty with paved streets i~ hkely to be wet. Therefore, it is advisable 
to d1sregard dry conditions. 

In connection with raof load estlmates. block y and seamy rack ·may be considered 
as a crushed rack with very Jorge grain and low porosity. Therefore, it is interesting 
to compare the preceding equatians WJth !hose obtained on the basis of the result of 
the Iaboratary tests with sand, equatJOns 4 ta 6. Both sets of equations are assembled 
in Table 2. 

TABLE 2 

Comparison Between Rock Load (in feetl in Sand and in Blocky and Seamy Rock 

Abot·e waler table 
Material 

H,, mn1 

Dense sand~ !ni tia! 0.27 (B H,l 0.60 (B..:. H,l 0.54 
Ultimate 0.31 (B H,) 0.69 (B..:.. H,) 0.62 

Loose sand..: Initial 0.47 (B :. H,) 0.60 (B.:. H,) 0.94 
Ultimate 0.54 (B .. H,) 0.69 (B -· H,) 1.08 

ModeiOtely blocky" o 
Very blocky and shattered H,. ,, c .. 60 (B 

increasing 

H1 ) increasing 

·, .,. 

Below water table 1 

H,, nuu H,, m:11 

(B -' H,l 1.20 (B -'· H,) 
(B _, H,) 1.38 (B .; H,l 

(B-:- H,) 1.20 (B..:. H,l 
(B-;. H,) 1.38 (B..;.. H,l 

up to H,. ,,, ·"' 0.35 (B · H,) 
up toH,. , 1, e- 1.10 (B H,) 

The values for rack tunnels gtven in Table 2 were obtained from observations in 
tunnels below the water table. Therefore they should be compared with those for 
cohesionless sand below the water table. The table shows that the ultimate rack load 
in feet of rack in maderately blocky and seamy rack is considerably ]ower than the 
ultimate mínimum value for dense sand \:·hereas the corresponding value for very 
blacky and shattered rack is roughly equcl lo the ultimate minimum value for loase 
sand. These data demanstrate that the inevitable yield of the rack tawards the tunnel, 
prior ta wedging and backpacking. is importan! enough ta develop the arch actian to 
the fullest extent. Any yield in excess af this amaunt, due ta careless mining ar 
inadequate backpacking would probably increase the uiJimate rock load. According to 
the toble, the initial rack load an the raof suppart in blacky and seamy rack is very 
much smcller than in sand. everything else being equal. but the ulhmale rack load is 
of the sorne arder o! magnitude. 

Roof pressure in tunnels above the water table 

lf the joints in a blocky and seamy rock do not contain clay. the pressure of the 
rack an the tunnel suppart moy be as hiC2'h es ane·half af the pressure exerted by the 
sorne rack on the sorne tunnel at a considerable depth below the water table. On the 
other hand. if the joints are partially or entirely filled with clay, a nominal support 
may be sufficient ta hald up the roof during the dry season because in a dried·aut 
state the clay acts os a cémenting matenal: Hawever, during long wet spells the 
el ay ce ases ta oct as an effectJve bmder w hereupan the pressure an the tunnel suppart 
becames as heavy as ii the jaints were lubricated. 

Owing to this cause, severa! Jorge tunnels. (mcluding the Stapleton Tunnel in Eng· 
land and The Altenbekcr Tunnel m GermanyJ which were mined and timbered during 
the dry seasan, caved in saan alter the autumn rains started. Hence if it is nat certain 

70 



that the rock Jocated above the tunnel will remain practically dry throughout the year, it 
is advisable !o design the tunnel support on the basis of the values obtained by means 
of Eqs. 9 and JO, regardless of the appearance of the rock during mining operations. 

EARTH PRESSURE PHENOMENA IN DECOMPOSED ROCK AND IN CLAY 

Relationship between decomposed rock and clay 

Chemical alteration changes many rocks including all igneous rocks and most 
shales and schists into clay. Sorne rocks may be converted entirely into clay whereas 
in others the transformation 1s limited to sorne of the mineral constituents. Alteration 
may take place throughout the entire mass or only along fissures. In any event the 
properties of the altered rock are entirely different from those of the original rack and 
are commonly similar to or even identical with, those of clay. 

Since large bocHes ol chemically altered rock are not uncommon, sorne tunnels are 
locqted partly or entirely in such rack. A knowledge of tunneling conditions in altered 
rock is therefore of greatest importance to the tunnel engineer. 

The pracesses of excavating and of installing a tunnel suppart induce arching in 
decamposed rack as they do in blocky and seamy or in crushed rack. In other words, 
the ultimate rack load is commonly much smaller than the weight of the overburden. 
However, the development of the graund arch in decomposed rack is associated with 
and followed by phenomena which are wholly absent in tunnels through shattered or 
crushed, but chemically intact, rock. The bridge-action period in decomposed rack is 
very much longer than in crushed rocks. Therefore breasting is rarely necessary in 
decomposed roe k. On the other hand, the rock load on the· tunnel support is Jikely to 
increase, in the course of weeks or even months, 'to a value which is many times 
higher than the initial one. Very similar phenomena are encountered when tunneling 
through sedimentary clay. As a matter of fact, tunneling conditions in decomposeO. 
rack cÍe so similar to those in clay that the rnethods for tunneling through clay can 
be used without any modification on tunnel jobs in decomposed rack. :.~ 

The striking resernblance between tunneling conditions in decompased rack and in 
clay is due to the Jow permeability, the high compressibility and other peculiar prop
erties of clayey materials in general. In 01 der to be able to grasp the practica} 
implications of the clay content of decomposed rock and lo take full advantage of clay 
tunneling experience when tunneling through altered rack, the engineer must be familiar 
with the significant properties of clay in general. The following paragraphs cantain a 
summary af aur present knowledge of clays and of clay behaviar on tunnel jobs. 

Difference between sand and clay 

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

The term sand is cornmonly applied to aggregates of more or less equi-d1rnensional 
grains greater than 0.05 mm. or about 1,' 500-i_nch, whereas el ay owes its peculiar prop
erties ta what are known as clay minerals with a grain-size af less than 0.002 mm. or 
about 1 ·'12500-inch. 

Clay minerals are subdivided into three groups, the Kaolin, Illite and Montmorillonite 
group. Mast af the clay constituents hove the appearance of minute mica flakes, but 
theu physical properties are very different. Two sands with equal grain-size are very 
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similar to each other, whereas tWo doy tractJOns WJth equal grain-size may hove very 
little in common. The worst troublemakers among the clay minerals are the rnembers of 
the Montmorillonite group, because the presence of a h1gh percentage of these minerals 
in a doy is commonly assoc1ated with an excessive swelling tendency. 

In a finely subdivided stote the micaceous constituents of many rocks, such as 
chlorite-, sericite- and mica-schists ond various sholes, possess all the properties of real 
clays. Hence if a rack containing a high percentage of such minerals is completely 
crushed. for instance along the walls of a fault, it acquires even in a chemically ur1al
tered stale the physical properties of a clay soil. 

In connection with tunneling, the most important physical properties of clay are 
the swelling associated with the removal of a pressure, the relation between pressure 
and shearing resistance, and the rete at which the clay reacts to a change in the 
stress conditions. 
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Swelling due to load removal 

The effect of a load reduction or removal en the water canten! of a clay can be 
investigated by means of the consolidation apparatus shown in fJg. 31 a. lt consists 
of a low, cylindrical vessel and a loading device. The bottom of the vessel is covered 
with a porous stone. The voids of the stone are filled with water which communicates 
w1th the water contamed in a short, open piece of pipe. In arder lo get information on 
the swelling properties of a clay at a given depth below the surface, an undistu~bed 
sample of the clay is secured at that depth. It 1s trimmed, introduced into the container 
of the consolidatJOn apparatus and charged with a unit load q equal lo the overburden 
pressure per unit of orea. After its water content has become constant, the load is 
removed by increments. After each load removal the clay swells at a decreasing 
rote as shown in fig. 31 b. In this figure the abscissas represen! time and the ordinales 
the correspondmg void ratio. The void ratio is equal to the volume of the water divided 
by the volume of the solid matter. Since the increase of the volume of the clay is 
exc;lusively due to the mcrease of its water content, the increase of the ordinales in 
F1g. 31 b also represents the increase of the volume of the clay due to swelling. The 
time which elapses until the clay, practically ceases to swell dependes on the permea· 
bility of the clay, everything else being equal. The reason for this relationship will be 
explained below, 

After the swelling due to the removal of a load increment has ceased, the void 
ratio is determined, and the next load increment is removed. By plotting these void 
ratios against the unit load under which the clay expended, a curve similar to the 
swelling curves C 1 to C.:. fig. 31 e is obtained. Curve e1 represents a greenish, cal
careous el ay from the Atlantic coast of the United States. Curve C..: shows the results 
of tests on a el ay sample from a subway tunnel in· Chicc:újo: and e:: those of tests on 
an energetically swelling clay encountered in the construction of a subway tunnel in 
the subrubs of Paris, France. For comparison the swelling curve C, for an ordinary 
sand has been added. 

For any given material, sand or clay, the increase of the void ratio due to the 
removal of a load increases with the intensity of the load under which the clay had 
previously been consolidated. Part of the excessive swelling of the clay represented by 
curve C:: was due to the fact that this clay has been consolidated under the influence 
of a pressure far in excess of the present overburden pressure and part of it to a high 
Montmorillonite content. 

When excavating a tunnel through el ay, the el ay adjoining the tunnel walls passes 
through the sorne process as that represented by the curves e1 to e:; in fig. 31 c. 
The water required to produce the swelling is drawn out of the clay located at a 
greater distance from the tunnel. It is associated with a softening-up of the clay at 
the tunnel walls. 

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

In the tunnel through the clay represented by curve C;; in fig. 31 e it was found 
that the average water content of the doy adjoining the walls of the tunnel increased 
withm about two weeks from an average of 56 per cent to more than lOO per cent of 
dry weight. The increase of the water content was associated with a heavy swelling 
pressure sufficient to crush the timbering. ]t was claimed that the water carne out of 
the oír in the tunnel. In arder to find whether this explanation was correct, a sample 
of clay was token at the heading, placed in a dish and exposed to the atmosphere in 
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!he tunnel. In a few days the sample wos d ry. Hence 11 was obvtous that the water 
._,·hich entered the · clciy adjoining the walls did not come out of the air but out of 
the clay located beyond the zone o! swelling. As a matter o! fact, ~ubsequent hori· 
zontal borings ond water content determinations showed that the water content of the 
el ay al a distance of more than about 15 f t. hom the tunnel was well below the 
avC'rage water co:1tent ol the clay p!ior to construction . 

Relation between pressure and shearing resistance 

The relahon between pressure and shearing resistance for particle aggregates 
such as sand or clay is commonly investigated by means of the shear box apparatus 
shown in fjg. 32 o. The sample is introduced into a square box. lts top surface is 
covered with a plate and loaded. The bottom of the box is covered with a porous stone. 
The voids of the stone communicate with a short, open pipe. 

The lower par! of the box is stationary, whereas the upper one can be pulled in 
a horizontal direction. Pulling the top par! ultirnately produces a shear failure in the 
sample along the plane located between the lower and upper part o! the !rame. 

Fig. 32 b represents the results of shear tests on a sample of sand. The abscissas 
represen\ the unit load on the sample and the ordinales, the shearing force per unit of 
orea of the shear plane at the instan! of failure. At any given unit load q the corre· 
spondmg unit shearing resistance s is equal to q tono. The angle o is known as 
angle of inte:nal friction. The value of o for sand is practically independent of whether 
or not the test load was preceded by a higher ene. It is also practically independent 
of the rote at which the shearing force is applied. For a given sand the value o in
creases considerably with increasing density. It ranges for sands in a loase state 
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· between 30{' and 34° andina dense state between 35{' and 46~. Quite exceptionally 
values as low as 28' hove been obtained for loase sand and values of more than 46c 
for dense enes. 

fig. 32 e represents the results of shear tests on a clay which was introduced into 
the shear box in a very soft and completely saturated state. In contras! to sand, clay 
is very compressible and an Íncrease of the load is associated with a considerable 
decrease of the water content. The specimen is loaded and the shear test is made after 
all the excess water has drained out o! the clay through the voids o! the porous stone 
on the bottom o! the shear box, F1g. 32 a. On account o! the low permeabiiity of the 
doy the process of drainage requires from severa] hours te severa} days. 

While the shearing force is applied the water content of the clay further decreases 
very considerably. In arder to provide for this supplementary drainage the shearing 
force must be increased very slowly. Such a test is called a slow shear test. The 
results of a series of slow shear tests are represented by the straight line C~ in 
fú¡. 32 c. It rises from the origin at an angle o~ to the horizontal. The angle o~ ranges 
between 28° and 3o··, exceptiona!ly as low as 20'. 

;¡ the shearing force is so rapidly applied that the water content o! the clay 
remains practically unchanged, the line C, q is obtained. Sin ce the rapid application of 
the shearing force is preceded by a complete consolidation of the clay under the 
vertical load, test~ of this type are known as consolidated-quick shear tests. The slope 
angle C("r¡ of the consolidated-quick shear line C,.q is always very much smaller thOn 
the "slow" value O~ for the sorne clay. It ranges between 14° and 20::: and is excep
tionally as low as 12°. 

,¡ Cohesion of clays. 

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

In contrast to soft clay on which the shear tests were made, clay specimens cut 
out of natural clay strata commonly possess many of the properties of salid, somewhat 
brittle materials. The strength of such clays is measured by the greatest unit load 
which unconfined cylindrical specimens of the el ay can sustain.' This unit load will be 
referred to as unconiined compressive strength, q,. The following are representative 
values: 

Very Solt 

q,. (Tons per sq. ft.) 0.25 

Solt 

0.25·0.5 

Medium 

0.5·1.0 

Still 

1.0-2.0 

Very Still 

2.0-4.0 

Hard 

4.0 

The shearing resistance of the clay in an unconfined state is commonly known as 
cohesion, c. It is roughly equal to one-half Of the unconfined compressíve strength q 1p 

By kneading and mixing a stiff clay With a sufficient quantity of water it can be 
transformed into a soft clay srmilar to the one to which the diagram Fig. 32 e refers. 
Thus the cohes10n oí the doy becomes negligible. However, by squeczing the water 
out of the clay agam, the mejor part of its original cohesion can be recovered. 
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Squeeze and rote of softening 

The process of excavating a tunnel in doy is associated with a decrease of the 
pressure in the clay odjoining the heading. The greotest drop in pressure tokes place 
m the dnection towards the heading. Therefore the doy slowly advances towards 
the heoding from top, sides and bottom. 1f f"'!,ming lS discontinued the working faCe 
slowly advances into the tunnel unless it is bti1kheaded. This process is known as 
squeeze. 

The decrease of the pressure in the doy is associated with at least a small in crease 
of the water canten! and a decreose of the shearing resistance. Both processes com· 
bmed produce the impression that the doy becomes softer. 

Since any change of the water content o! o clay proceeds very slowly. even a 
sudden removal of the pressure on a clay produces no more than a slow decrease of 
the shearing resistan ce of the el ay as shown in fig. 32 d. In this figure the abscissas 
represen! the time and the ordinales lhe unit shearing resistance al different times 
after lhe load on the doy was suddenly removed. For a few hours or even a few days 
the shearing resistance seems lo remain almos! unchanged. Then it decreases quite 
rapidly, continues lo decrease at a lessening rote and finally approaches a constan! 
value e which represents the ultimate cohesion. 

Mechanics of time effects in clay 

In the preceding paragraphs it was demonstrated on the basis of test results that 
the effects of a change of pressure on the water content and the shearing resistance of · 
doy takes place very slowly. An invesügation of the causes of the observed phenomena 
has shov .. ·n that the time lags are chiefly due· to the high compressibihty of the clays 
combined with theu low permeab1lity. The quantity of water which drains out.of a 
porous body with given d1mensions after th~ applicatlon of a given load depends only 
on the compressibility of the material. On the other hand the time it takes until most of 
the water is squeezed out depends on the permeability. The lower the permeability the. 
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more time JS required for this process. The sorne statement applte~ to the rote al 
mcrease of the wateJ canten! due to the reduchon of a load 

Dome action and rote of squeeze in clay tunnels 

fig. 33 JS a vertical sectJon through the unsupported par! of a tunnel through clay. 
The fact that the roof does not necd any support indicates that the entne we1ght W of 
the clay is transfened by hall-dome ac!Jon onto the clay Jocated 01 sorne dJstance 
from the headmg. The weight transfer requnes that the sum of the sheming forces 
Sr plus st plus Sr on verilea] sectJOns through the SJdes and lace of the headmg be 
equal to the wetght W. 

On account of the phystcal propertJes of clay described above, the rap1d change 
in stress in the doy due to the excavatJOn o! the headmg JS followed by slqw move
ments assocJOied WJih a gradual mcrease of the water canten\ oí the clay ad¡ommg 
the tunnel walls. All these movements take place m the dnect10n.s of Jeast resistance, 
all Óf which are daected towards the headmg. They Slmply mdicate thot the clay has 
not yet adjusted Jtself lo the change 1n stress produced by the tunne! excavatJon 

The rote al wh1ch the roof and the wolls of the headmg odvance mto the tunnel 
w1ll be referred lo as rote o! squeeze. At a given depth m a s_nvE>n clay the rote of 
squeeze mcreases rap1dly w1th mcreosmg dJmensions of the unsupported part oi the 
tunnel. Hence by reducmg these dJmensJOns one can reduce the rote of squecw m any 
clay lo an amount .compatible wJth constructJon requnements. 

In very · soít, soupy matenal. su eh as river silt, the squeeze can be sutfJcJently 
reduced only by reducmg the unsupported part 'of the tunnel lo small pockets. How
ever, even m what is comrnonly considered as soft clay, the Jength of the unsupported 
sectiOn of tllnnels w¡th a w1dth and he1ght oí elght feet can be mcreased to e1ght c?,r 
ten feet w1thOut producmg a nollceable squeeze. The rote of squeeze m such headmgs 
can only be determined by repeatedly measunng the dJstance between reference pomis 
attached to the working face, the walls. the roof and the floor. 

Ground cylinder 

After the heading has advanced lo a certmn dJstance beyand a g1ven stalion m 
the tunnel the half-dome action wh1ch diverts the maJOT par! of the overburden load 
away from the roof is superseded by arch actwn. At the sorne time the cloy squeezes 
towcrds the s1de and the bo:tom cf the tunnel. The squeeze is associated with a 
deformation involvmg a lengthening of every blo::k of clay in radial and a shortening 
m circumferential d1rections This deformation brings both the interna! fnctJOn and the 
cohesion into play, because ne1ther one of these resistances are actJve until move
ment towords the tunnel occurs. Once the strength of the clay IS mobilized beneath the 
tunnel on account of a sufficient amount of squeeze into the tunnel the c1ay beneath 
the tunnel cons!Jtutes an inverted ground arch. In a similar manner the clay which 
squeezes into the tunnel from the sides acquires the properlles of a side arch. The 
roof arch, the side arches and the bottom arch merge into what may be called a ground 
cyhnder wh1ch carries the ma¡or part of the- pressure in the clay located beyond the 
ground cylinder. 

Load increase and load-increase period 

As soon as a tunnel support is placed and wedged, the squeeze is practically 
stopped. although th~ clay has not yet ad;usted itself lo the changes produced by the 
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tunnel excovotion. As a consequence the cloy pressure on the support increoses. 
Th15 load m crease due to stopping the squeeze con be demonstroted by the. fol

Jowing loboratory experirr.ent. 

A sample of clay 1s intioduced mto the 
consolJdation ap~aralu_!:; shown in f1g. 31 o 
and consolidated undet e load q .. which 
reduces 1ts water canten\ to w ... Then the 
load is suddenly removed. whereupon its 
th1ckness increases due to swelling and 
the top plate goes up untli the iop plate 
is restrained. al which time upv ... ·ard pres· 
sure starts to develop. In f1g. 34 o the 
abscissas represen! the time and the or· 
dmates the upward pressure of the clay. 
At time zero the load on the clay was 
reduced from qu to olmos: zero and then 
it was kept al this value In f¡g. 34 b the 
abscissas also represen! the tune and the 
ordinales the water content. 

At time t 1 the water content of the doy 
is w 1 • 1f al that 1lme the furthe: rise of the 
top cover of the clay sample is prevented. 
the water canten! of the clay ceases to 
increase, but in exchange the pressure on 
the cover plate increases and approaches 
a value q 1 intermedJOte between zero and 
qu as md1cated in f1g. 34 c. SJmdar phen
omena can be observed when making a 
shear test. 1f the shearing force is kept con
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Fig. 34-Swelling. pressure, time 
effecls of clay 
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stan!. the displacement by slidmg contmues al a constan! rote. 1f 
stopped, the shearing stresses on the surface of slidmg decrease 
constan! value consJderably lower than the m1tial one. 

this movement is 
and approach a 

On account of such time effects. the load on tunnel supports always mcreases very 
considerably though al a decreasing rote. Experience indicates that the load-increase 
period ranges between se\·eral weeks and many months. 

Load-increase in clays with high swelling capacity 

It was mentioned befare that the swelling of a clay due to removal of a load 
depends not only on the ncture of the clay bu! also on the intensity of the pressure 
under which the clay wcs consolidated. 

If a naturcl clay strctu:n was consolidated by the weight of thick soil strata which 
were subsequently removed by erosion, the horizontal pressure in the doy lS likely to 
remoin forever considerably higher than the pressure exerted by the remaining strata. 
Such clays are known as pre-Joaded clays. On account of their high density. their 
permeability is commonly very low. Hence 1f a pre-loaded clay has a high swelling 
capacJty, the rote of squeeze is very low and the mcrease of the clay pressure on tunnel 
supports increases very slowly However. al moderate depth helow the surface. the 
ultimate value of the clay pressure on the tunnel support can ultimately exceed the 
present overburden pressure. 
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The precedmg conclus1ons are 
illustroted by the results of the 
lollowmg observallons. In Provms, 
eost of Paris, France. a stiff. swe}]. 
mg clay is mined for commercial 
purposes. The stratum of clay has 
a thickness ol about 115 ft. lt is 
covered by about 65 ft. of woter
bearing sand and sil!. The galler
ies hove a square cross sectJOn of 
6 by 6 ft. and they are located at 
an average depth of 110 ft. below 
the surface At that depth the 
overburden pressure is ·raughly 7 
tons per sq. ft. The roof. sides 
ond bottom of the tunnel are 
braced with lO-m round hardwood 
tirnbers without any gaps between 
them. lmmedJately alter mining 
the clay stands without support. 

After about a week the swelhng Fig. 35-Time, pressure curve of a clay in France 
starts Alter obou! three months 

the lining timbers are crushed and require replacement Dunng th1s penad the water canten! 
of the clay adjommg the tunnel increases from its ml1Jal value ol about 35 per cenl. lo abaut 
70 per cent of the dryweight. lt wos estimoted thot the pressure requned to crush the timbering 
is about 25 lons per sq. ft .. which is more than three t1mes the overburden pressure. This 
observation mdJcates that the horizontal pressure m the cloy 1s very much greater thon the 
corresponding· overburden pressure. 

In arder to get en occurate conception of the rote of mcrease of the pressure. an expen· 
mentol gallery w1th o length of about 300 !t. was constructed m untouched el o y. It was hned 
with square, hardwood timbers, placed s1de by s1de and carefully ¡omted together. At one point 
o honzontal hale with o dJometer of 12 in. was dnlled through the t1mber lmmg and the 
adjoining clay. A pre~sure cell was mstalled in the hale, al a d1stance of about S lt from the 
walL wh1ch registered the pressure exerted by the clay upon the cell. fJg. 35 represents th'e 
results of the readmgs durmg the first twenty doys. Dunng the followmg three months the 
pressure increosed lo about 15 tons per sq ft At thot !Jme, the readmgs had to be dJscon
tmued on occount of labor troubles. but the rote of pressure-increose was still constan!. fDato 
obtained in May, 1939, by courtesy of Mr. K Langer. Consultan! to the LoboratorOJres du Bati
ment et des Travaux Publics, Paris, who designed and mstalled the cell and made the readings). 

Slaking at tunnel walls and the bridge-action period for c}ay J 
Bí'fr,rc !.gueeze 

Many stiff clays contain an in· Alter soueeze 

tricote network of closely spaced 
hau cracks. If an unconfmed cyl
indrical specimen of such a clay 
is loaded, it dismtegrates into 
small angular fragments as soon 
as its length has been slightly 
reduced by the pressure. The dis· 
integration is due to the opening 
up of joints between fragments. 

In tunnels the squeeze produces 
similar deformat1ons and, as a 
consequence, a Similar disinte
gration. The deformation 1s illus
trated by F1g. 36. whtch repre· 
sents a cross-sechon of a circular ----
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tunnel. The squeeze reduces the length of the peuphE"ry of the circular section. 
Hence the length o! every block o! clay. such a" A. measured parallel lo the 
walls. decreoses whereas 1ts vndth measured al right angles lo thc wall increases. As 
soon as the percentage shortening exceeds a certam very small value. d1smtegrotion 
begins. Th1s process 1s commonly known as slokwg It 1s ohell erroneously oscribed to 
weathering due to the exposure o! the doy te the ai1. lt is usually nothing but one of 
severa] manilestations of squeeze. 

As soon as the clay above the roo! starts to slake it loses whot little strength it. 
had lo begin with, whereupon mosses of clay start to drop out of the roof. The time 
which elapses unttl the roof dJsintegration starts represents the bridge-action period 
for the cla)•. lt ranges between severa} hours and severa} days. The roof support must 
be installed befare the bridge·action penad expires. 

ln connection with soft cloys the term bndge-action period has no meaning. 
becau.se sofl clays do not disintegrate. They merely squeeze. 

TUNNELS IN SQUEEZING OR SWELLING ROCK 

Properties of squeezing rack 

Squeezing rack 15 merely rod: which contains a consJderable amount of clay. The 
el ay m ay hove been present ongmally. as in sorne shales, or it may be an alteration 
product. The rock moy be rnechamcally intact. jointed, or crushed. The doy fraction 
of tte rack may be dominated by the moffensive rnembers of the Kaolmite group or it 
may hove the VlCious propert1es of the Montmorillonites. Therefore the properties of 
squeezmg roe k m ay vary withm as w1de a range as !hose of el ay. 

Crushmg combmed w1th chemJcal alterat10n may produce a matenal comparable 
to solt river silt whereas the pressure phenomena in sorne decomposed igneous rocks 

é and schists ere similar to !hose encountered in sttff. S\\'elling el ay. If a ~queezmg roe k 
is so soft thm 11 does not require blcstmg. ü:e sorne rnethods must be used which are 
commonly employed when tunnelmg through clay Wlth a similar consistency. These 
methods will be described m detail in a compamon volume dealmg wnh "Earth Tun 
nelmg with S!eel Supports." When tunneling through decomposed rocks the construc· 
!ion difficulties commonly increc:::se with increasing swelling capacity of the rack. 

Tunnels in squeezing rack with modercte swelling capacity 

The few pressure observat10ns which hove been made in tunnels through rocks of 
th1s type mdicate that the relation between the roof load H 1• and the cross section of 
such tunnels is s!mllcr lo the relation expressed by Eg. 8, repeated here, 

B -'- H. 
H,. = H1.1 o -

20 
·-' 

which was established for blocky and seamy rack. 

The vclue H,.1" mcreases e: lecst for severcl weeks alter exccvation cnd 11 also 
seems to increase to sorne extent with mcreasmg Cepth of the :unnel below the surface. 
The highest pressures wh1ch v .. ·ere observed at depth of severo] hundred lee! indicate 
that the corres?ondmg vol u e ol H, 1" mcreased from en initial value of about 23 ft. to 
e final ene of about 42 lt. At depths of more thcn a thousand lt. the initial value of H" 
con be as high as 30 ft. It mcreases within the first rnonths up to about 70 ft. of rock. 

At any depth the rack tends to squeeze mto the tunnel from all sides. Expeiience 
indicates that the rallo between the unit pr?ssure on the sides and the roof 1s roughly 
equal to one·thud and the ratio between the pressure on the floor support and the roof 
SU??Ort is about one-half. 
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Slaking phenomena and the bridge-action period 

In a decomposed statc many igneous rocks and almost every schist and shale 
contain a dense network of hair cracks. In such rocks the squeeze is inevitably 
associated with a gradual disintegration of the rock al the tunnel walls. In the 
preceding article this process has been relerred lo as "slaking." The cause of slaking 
is illustrated by Fig. 36. Every rock which slakes has a definite bridge-action period. 
b=cause slaking leads sooner or later to m:1:sses oí slaked ro:-ks dropping out of unsup
ported sections of the roo!. At given dimensions of these sections the bri::Jge-action 
period depends chiefly on the rote ol sque>Ze and the spacing of hair cracks. In a 
given rock the bridge·action period can be increased by reducing the !ength of the 
unsupported roof section. 

Slaking Js commonly assocJated with an increase of the mois:ure content of the rock 
al the tunnel wolls The moJsture may accelerate the process of slakmg. However, 
both the slakmg and the mcrease of the water canten! are not the cause but !he conse
quence of the squeeze. Sorne of the water may be due to condensation on accounl of 
the l.9w temperature al greater distances f;om the tunnel. Therefore by spraymg the 
exposed rock surfaces with bituminou? material. gunite, or shotcrete. the process of 
slakmg may in sorne instances be retarded. but there JS no evidence that thts method 
ever stopped a squeeze. 

Thc iollawing observations illustrate the visible eiiect ai disintegration due to squeeze in 
wet tunnels. In a railrodd tunnel. located in slaty rack, the rack appeared dry and almos! intact 
af~er blasting. However, withm 24 haurs after blasting the walls became Very moist; hair cracks 
became v1sible between the laminae of which the rack conslsted, and within the nexl few days 
the rack assumed the charocter of a soft. plaslic material which exerted heavy pressure on the, 
lunnel support. Fmally it became so soft that it squeezed through the joints in the lagging. 

Time effects in tunnels through swelling rock 

The term swelling rock refers to rocks tbe squeeze of which is chiefly due to 
swellmg. Swelling rocks are always at leas! moderately dense, having the consistency 
of stiff or hard, pre-loaded clays. 

A graphic descnption of the behav10r of su eh rack in a tunnel was published by T. S .. 
Lovering.l lt refers lo a section of the Moffat Tunnel in which decamposed cjranite of the swell
ing type was encountered. "In th1s sechan the ground swelled continuously and irresistibly. 
In the water lunneL a bore parallel lo the railroad tunnel. 12xl8-inch timbers oJ Oregon Hr 
were broken like matchsticks ... " "On the eastern side af the fault zone the walls are equally 
deceptive, very few gauge seams are present, and the rock seems to be bleached but sound 
granite. It is quite surprising to observe material of this oppearance slowly dosing up the 
tunnel without developing any crocks ar shear planes. In fact, the behavior of the ground so 
impresses hord rock miners as being uncanny that they will seldom work in this part of the 
lunnel íor more than a few doys befare quittmg." 

The bridge-action period af swelling ro:::ks depends on the sorne factors as that 
for ordinary squeezing rock. In swelling rack with a long bridge-action period, such as 
the decomposed granite described by Lovering, the initial load on the tunnel support 
is almost exclusively due to wedging. However the load increase period may amount 
to many months and during this period the pressure may become heavy enough to 
crush even a very heavy tunnel support. 

The failure of the tunnel support is associated with an almost instantaneous relax
ation of the pressure. This is impressively demonstrated by the aspect of the tunnel 
alter failure. Although the strength of the split. crushed or twisted timbers is much 
smaller than the strength of the sorne timbers in an intact state, these timbers are 
commonly strong enough to sustain for al leas! severa} days the pressure after failure. 

!. l. S. Le·:"'::--::;. G.:dc:;y el the Molf:::: 7unnel. Colora-::::. T1cn:; k:-: .. bs· 1-~m. é. 1\:e~. En:; .. Ve! 76 (1928) 
p¡:: 337 lo 345 
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If a new tunnel support is constructed the pressure agoin increases. bUI the swellmg 
associated with the failure of its predecessor permanently reduces the ultimate mtensity 
of the pressure. 

The squeeze of a swelling rock into a tunnel is always associated with an increase 
of the water content and a loss of strength of the rock adjoining the tunnel. Therefore, 
it is a common occurrence that the footings of the ribs which were originally capable 
of sustaining the pressure, gradually penetrate the material on which they rest. At the 
sorne time the bottom heaves and displaces the track and the conduits in the tunnel. 
Therefore. it is advisable to provide the tunnel support in swelling rack with circular 
ribs. The circular form imparts to steel ribs the greatest strength per pound of steel 
employed and makes them equally resistan! to pressure from all directions. 

Rock pressure in swelling rock 

The pressure on the support in tunnels through swelling rock depends primanly 
on the swelling capacity of the rock which is analogous to the swelling capacity of 
clays (see fig. 31 e). Therefore no general rules comparable to the rule expressed by 
Eq. 8 for the influence of the width and height of the tunnel on the rock .Joad can be 
established. As a matter of fact it is not even known whether the pressure varíes with 
the width of the tunnel. Therefore inforrnation on the pressure exerted by swelling 
rack can be obtained only -from observations in tunnels and data of this kind are 
still very scarce. 

In shallow tunnels the ultimate pressure on the tunnel lining may be considerably 
higher than the overburden pressure. This opinion is based on extrapolation from 
experience in clay tunnels such as those referred to in the preceding article. 

In deep tunnels through swelling rock, pressures of lO tons per sq. ft. are not 
uncommon. Exceptionally, pressures as high as 20 tons per sq. ft. hove been encoun· 
tered. A pressure of 20 tons per sq. ft. is equivalen! to the weight of a !ayer of rock 
with a thickness of not more than about 270 ft. This fact demonstrates that the process of 
swelling does not interfere with the development of a ground cylinder which carries 
the mejor part of the overburden pressure. 

Provisions for expansion in swelling rock 

The mechanics of the process of swelling illustrated by Fig. 34 indicate that the 
expansion of swelling material produces a permanent reduction of the ultimate value 
of the swelling pressure on a tunnel support. Experience in tunneling through swelling 
rack confirms this conclusion. Hence when the first railroad tunnels through swelling 
rack were built, in the middle of the last century in England, it was decided to reduce 
the pressure on the permanent hning by providing a clearance of six inches between 
the rack and the outer face of the masonry. This measure preved to be successful 
and it has often been used. 

Quite recently. in the construction of a double-track subway tunnel through the 
swelling clay represented by curve C:: in fig. 31 e in Paris (France) the sorne clearance 
was provided. 

Yieldinc;¡ tunnel supporls in swellinc;¡ rock 

In mmmg through swelling clay or rack 11 has been customary to construct a heavy 
set to start w1th, and if 11 is crushed, to replace Jt by a new cnd stronger one. This 
procedure perm1ts the rack to squeeze mto the tunnel through e dtstance oi at least 
s1x mches pnor to the constructJOn of the permanent lmmg As a con.sequence. it 
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produces o very substantial reductJOn of the ultimate load on the tunnel support. 
However, it is doubtful whether th1s is economlcal and does not furnish any dehnite 
mformation concerning the pressure which will act on the permanent lining. 

In arder to avoid the complications and inconveniences associated with cleaning 
up lhe lunnel alter each failure of a lining, lhe following procedure would deserve a 
trial. Instead of constructing a tunnel support which either remains intact or fails 
complelely. lhe supporl should be provided wilh ribs which are slrong enough lo stqnd 
up under the pressure while the rock squeezes into the spaces between the ribs. It is 
obvious that the pressure per unit of orea on the outer flanges of the ribs cannot 
exceed the bearing capacity q,1 of the swelling rack. Any pressure in excess of Q.1 

causes the rock to flow around the outer flange of lhe rib as indicated in f1g. 37. The 
resistance q.J agamst penetrahon of the rib into the decomposed rock can be deter· 

mined by means of a simple test in the tunnel. 

The space between the ribs is bridged by a lag-
ging-which can foil under the rack pressure without 
injury lo the ribs. If it fails, the material which 
sgueezes into the space between the ribs is excavated 
and the laggmg is replaced. lt is much cheaper lo 
replace the lagging severa} times than to replace an 
entire crushed support once. After the pressure in 
the rack surrounding the tunnel has been sufflciently 
reheved to estcblish ground cylinder action, the space 
between the ribs is excavated and the concrete for the 
permanent hning is poured. · The ribs are left in place 
and serve as reinforcement. 

Another possibihty would be to inserl into the 
ribs compress.ible spacers which permit the diameter 
of the ribs to decrease very considerably without in
jury lo the ribs. 

In order to gel quantitative information on the Fig. 37-Flow of swelling rock 
time-pressure characteristics of the rack' and on the around tunnel rib 
.pressure-relieving effect of the sgueeze, sturdy pres-
sure measuring devices should be inserted into sorne of the ribs, by means of which 
the radial pressure on the ribs can be determmed periodically. 

Criterio for swelling rack 

Throughout the precedmg text great ernphasis has been placed on the beneficia} 
e!fects of careful back-packing and wedging. ln moderately jointed or blocky and 
searny rock, carefu1 back-packing considerably reduces the load increase period and 
the ultlmate pressure on the tunnel support. Even in sgueezing rack with a low swelling 
capacity the presence of empty spaces between support and rock is likely to do more 
harm than good. Providmg an opportunity for the rack to squeeze into the tunnel should 
only be used as a last resort, if the tendencY- of the rack to swell is very conspicuous. 
Hence, befare a rock is classified as a swelling rack, its swelling properties should be 
carefully investigated. lf the volume of •amples of the freshly exposed rock or cf 
samples from a freshly recovered core does not increase by at leas! 2 per cent 
during immersion in water, the rock cannot be classified as swelling rack and the 
tunnel support should be lightly wedged. 
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Sorne years ago the author investigated samples of what was considered by the 
tunnel !orce lo be swelling rack. The tests showed thal lhe volume ol the rack was 
en tire) y unaffected by immersion. As a matter of fact. it was fouild aflerwards that it 
was easy lo nold the pressure with a lightly wedged tunnel supporl. 

Specimens of decomposed gneiss which caused considerable trouble during the 
construction of the St. Gotthard Tunnel in Switzer)and expended alter immersion by 
about 2.9 per cent in the direction of the c1eavage. 1 The volume of a specimen of shale 
was even found to increase during immersion by 12 per cent.:.: whereas tests by the 
author on spec1mens of severa! shales from other localities, including Pennsylvania . 
disclosed no measurable volume change. These observations indicate that the differ
ences between the swelling properties of difieren! shales con even be more importan! 
than those between lhe swelling properlies of difieren! clays, illuslroled by Fig. 31 c. 
Mere visual inspection of a shale does noi furnish any information on this vital 
property of the material. 

.Occasionally importan! heaves and excessive pressure hove been experienced 
when tunneling through rack formations containmg layers of anhydrite. Thus for 
instance in a railroad tunnel in the Alps through almos\ horizontal strata composed of 
shale. gypsum and anhydrite, the tunnel floor rose during the first few years at a rote 
of about ten inches per year. In other tunnels through similar forrnations the timbering 
has been repeatedly crushed. 

Both the heave ·and the pressure in su eh rack formations are due lo the transforma
ti en of anhydrite into gypsum, which is associated with a very importan! increase i~ 
volume. Anhydrite is not stable in the prcsence of water. Hence it occurs only between 
practically impervious layers which keep !he water awaY,· These layers can be very 
thin. but they must be tight. During excavallon of the tunn~ls the layers of anhydrite 
and their seals were injured and cracked; water percolah~d into the fissures out of 
adjoining water bearing strata, whereupon the anhydrite along the fissures waS· 
transformed to gypsum. The local swelling pressure caused further cracking andJ: 
increased the surface oí contact between water and anhydrite and this piocess went~· 
on until chemical alteration was complete. Hence in mining through anhydrite-bearing 
formations, utmost care is required to preven! injury lo the layers of anhydrite and their 
seals. 

F. V. Stc~:: bhd:uó cier rreuss1s:::~;, :;eo!o::-:s:hen Lé:"J:ies:-::-.~:::. 1893 
2. Dame! E J.~:~:J:l. Le::e: to the- r::::t::. En:; 1'\e·.·:s·Rec.:::-:i. \'e: 95, :'le:::ember 10. 1925. 
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CHAPTER 5 

FORECAST Of PRESSURE AND WORKING CONDITIONS 

IN ROCK TUNNELS 

INTRODUCTION 

This chapter contains a resume of all the information which has been presented in 
the preceding chaplers. 11 is inlended lo inform the lunnel builder on lhe sleps required 
to get a conception of the pressure and working conditions which hove to be antici~ 

pated in the construction of a proposed tunnel a't a given site. 

The review of lho faclors lo be considered in supporl design is followed by a 
discuss10n of the relation of the general geology of the si te and the relative importan ce 
of the inevitable uncertainhes associated with the forecasts and by a description of 
avcrilable methods of reducmg tunnel hazards te the minimum compatible with the 
geology of lhe sile. The chapler will be concluded by a lis! of sources of useful infor
mation concerning general and regional geology. 

GEOLOGICAL SURVEY 

Th2 first and foremost requirement for making a forecast of the working conditio~s 
in a proposed rack tunnel is a geological section through the center line of the tunne:_I, 
showing the _.approximate position of the boundaries between the different types c:;f 
rocks and of all those faults or fault zones which were 'discovered during the survey. 
Since a geologicol survey cannot be expected to furnish conclusive information 

e regarding many features which are vital to the tunnel builder, the conclusions shoul~ 
be expresseq in terms of most favorable and most unfavorable possibilities. ;; 

From an engineering point of view, a knowledge of the type and intensity of the 
rock defecls may be much more importan! !han lhal of lhe lypes of rock which will 
be encountered. Therefore during the survey rock defects should receive special con
sideralion. The geological reporl should conlain a detailed descriplion of the observed 
rock defects in geological terms. It should also contain a tentative classification of the 
detective rocks in the tunnel man's terms, such as blocky and seamy, squeezing or 
swelling ro=k. A reliable diagnosis of swelling rock can be obtained only by means 
oi tests en samples in their natural state, befare they were allowed to lose any moisture 
by evaporation. Since swelling conditions hove a decisive influence on the speed 
and cost of tunneling. every shale and any other rock which may be capable of 
swelling should be carefully investigated and the measured volume increase should 
be recorded. 

TERMS DESCR!BING ROCK CONDmON 

On the basis of lhe geological report and lhe geological prefiJes a tunnel prefiJe is 
prepared showing the rock condilions which are likely lo prevail in lhe difieren! parts 
of the tunnel. 

In Chapter 4. the following terms hove been used lo describe the condilion of 
rocks: Intact, stratlfied, moderotely jointed, blocky and seamy, crushed, squeezinq, 
and swelling. 
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lntact rack contains neither joints nor hair cracks. Hence if it breaks it breaks 
across sound rock. On account of the injury lo the rock due lo blasting, spalls may 
drop off the roo! several hours or days alter blasting. This is known as spalling 
condition. Hard, intact rocks may also be encountered in the popping condition involv
ing the spontaneous and violent detachment of rack slabs from sides or roof. 

Stratilied rack consists of individual strata with little or no resistonce ~ogainst 
separation along the boundaries between strata. The strata moy or may no! be weak
ened by transverse joints. In such rack. the spalling condition is quite common. 

Moderately jointed rack contains joints and hair cracks. but the blocks between 
joints are locally grown together or so intimately interlocked that vertical walls do 
not require lateral support. In rocks of this type both the spalling and the popping 
condition may be encountered. 

Blocky and seamy rack consists of chemically intact or almos! intact rack fragments 
which are entirely separated from each other and imperfectly interlocked. In such 
rack vertical walls may require support. 

Crushed but chernically intact rack has the character of a crusher run. lf most or 
all of the frag~ents are as small as fine sand grains and no recementation has token 
place, crushed rack below the water table exhibits the properties of a water-bearing .,, 
san d. ,. 

Squeezing rack slowly advances into the tunnel 'without perceptible volume in- ·,~' 
crease. Pierequisite for squeeze is a high percentage of microscopic and sub-microscopic '~ 
particles of micaceous minerals or of clay minerals With a low swelling capacity. ··~ 

': ;:'¡ 

Swelling r~ck advances into the tunnel chiefly on account of expansion.'.~~The 
capacity to swell seems to be limited to those rocks which contain clay minerals 'Such 
as monlmorillonite, with a high swelling capacity. 

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

ESTIMATE Of ROCK LOAD 

Even a very conscientious and expertly conducted geologica] survey of the site of a 
proposed tunnel cannot accomplish more than a very crude estimate of the length of 
the tunnel sections in which each .of the principal types of rock conditions will be 
encountered. Further differentiation cannot be expected. Hence, even if methods for 
accurately computing the rack load under given rock conditions were available, they 
would hove very little practica! value on account of the inevitable uncertainties asso
ciated with predicting the rock conditions._ Approximate values for the rack loads te be 
anticipated under the principal rack conditions are all that tunnel practice requires . 
The geological factors which determine the rock load were discussed in Chapfer 4. 
Table 3 contains a summary of the conclusions. Since there are no well defined 
boundaries between the diffefent conditions, the rack load corresponding to each rock 
condition is represented in the table not by a single value but by a ronge . 
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TABLE 3 

Rock load H,, in faat of rock on roo! of suppor! in tunnal 

with width B (ft) and haiqht H, (ft) al dapth of mora than 1.5 !B + H,). 1 

Rock Condition 1 Rock Load H. in feet 
1 

Remarks 
1 

J. Hard and intact zero 
1 

Light lining, required only if spalling 
1 or popping OCCUIS. 
' 

2. Hard stratilied or o to 0.5B 

1 

Light suppor!. See Fig. 38. 
schistose:.! 

Massive. moderate·l O to 0.25 B 
Load m ay change erratically !roro 

3. 
1 

point to point. 
ly jointed 

-----
4. Moderately blocky 0.25 B to 0.35 CB+H,J ! No side pressure. See Fig. 39. 

and seamy 1 --
5. Very blocky and (0.35 to 1.1 0) CB+H,) 1 Little or no side pressure. See Fig. 40. 

seamy 
1 

6. Completely crushed! 1.10 (B+H,) ' Considerable side pressure. Softening ' 
but chemlcally in· 1 ! effect of seepage towards bottom of 
tact j. 

1 

tunnel requir~s either continuous sup-
port for lower ends of ribs (Fig. 41) or 

' 
circular ribs !Fig: 42). 

' 
7. Squeezing ro::k, 1 (1.10 to 2.10) CB+H,) 

1 moderate depth He~y side pressure, invert struts re· 

8. Squeezing rack, 1 (2.10 to 4.50) CB+H,J ' quired. Circular ribs are recommended. 1 
great depth 1 ' ' 

9. Swelling rock 1 Up lo 250 ft. -irrespec· 
1 

Circular ribs required. In extreme 
cases use yielding support. • tive of value of CB+H,) 

1 

!. The roof of the tunnel is cssumed te be located below the .... :ater toble If 11 1s located permonently obove 
the wa:er table, \he volues QlVen for lypes 4 lo 6 can be reduced by hlty per cenl. 

2. S:Jme el the most common rack fcrmctJOns contam loyers of shole. In en unweathered stote. real sholes ore 
no wcrse than cther strotJhed rocks. Hcwever, the term sr:.oie is ol1en apphed to hrmly compoc:ted doy 

sed1men~s which hove nO'. ye•. occ:¡Ulred the properties el rc::i: Such so-colled shole moy behave in the 
tunnel hl:::e squeezmg or even swellmg red: 

JI a ro::k formohon cons1sts of o sequence o! honzontol byers o! s:::mdstone or limestone and el tmmature 
shale, the excovatJcn o! the tunnel JS commonly associote:::i Wllh a gradual compressmn el the rcc.lt on both 
smes al the tunneL mvolvmg a downw.:~rd movement of the toe! Furthermore, the relotlvely lcw res¡stance 
a:;omst sbppage at the boundanes between the so called s:.-:aie ond red:. 1s lii:ely te reduce very consid

erably the capaclly el the rack locoted cbove the roo! to bnd-:;e. Hence. m such ro:::k formcllons, the roo! 
pressure rnay be os heavy as m a very blod:y on d secmy rack.. 

NUMERICAL EXAMPLE OF ROCK LOAD COMPUTATION 

To illustrate the effect of the rock condition on the rock load an estímate will be 
made of the load on the roo! support in a tunnel with a width B = 15 ft. and H, = 15 ft. 
at the moderate average depth of 300 ft. in granite with a unit weight w = 165 lbs. 

per cubic foot. lf the region has had a complex geological history the condition of the 
granite may vary within wide limits over short distances. The roof load corresponding · 
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Board o/ \Valer S1rpplr. Ncw i'ork Cll}' 

DE!.J\ W J\RF: AQUEDUCT 
Wf.ST BRJ\NCH KENSICO TUNNEL 

tJorth Head1ng from Shaft IG. ncor 
Armonkc, New York 

Conlraclor: S. A. Healy Co. 
Tunnr./ dHllC'rtsions driv('n diame!cr 2•1'-4"; 

finished d1ame!er 15'-0". 

Supporf· lull Clrr:l~ nbs, 8" x B" Wf-bcarns, 
67 ¡r.~ 1n 6 picces spoc<:"d 4 '.O" e en-
ler 

' L.ogging· 6" L .. unnf-,\s. 8 2 lbs. clomped te rib<> 

Fiq. 42-Tunnel in faull zone. sol! bollom. 
/feadlflg in a /au/t ,wne fon/r .o::IJ:md t11ck 

wos encouniP.rcd rn roo/ b•JI boltorn '.\·os Jn 
lcurlv dry crus!Jcd rack Srdc pt>)<;<;tJI''.o; dro 
vc.'o¡;cd and battom proved /00 :;0/l 10 ~us 

/:un t!Jc rrh:. Tunncl rs bernq <?nlorqrod 10 use 
fu// eire/e ribs lar supporl and makro room for 
/" thick mtcrilner. Note· the oppcCJtanc~ ni 

wceks /oler is showrr rn 
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lo the various conditions whích are likely to be encountered rnay be obtained by intro· 
ducing the values B. H,. and w into the preceding equations. The results are as lollows: 

Spalling state -

Moderately jointed 

H,. "''" = .25B = .25 X 1511. = 3.7511 = 

Moderately blocky and seamy 

HP 111 ¡11 == H1, 1, •• , for moderately jointed 

H,. ,,, = .35 (B + H,) = .35 (!S · f- 15) = 10.5 lt. = 
lntensely shattered but chemically unaltered 

Hl' mlu = H,, lll.ll for moderately blocky 

H,. """ = 1.10 (B i- H,) = 1.10 (15 + 15) = 33.0 lt. = 

Mjnimum Maximum 
O lo 400 lbs. per sq. lt. 

o 

620 

1730 

620 lbs. per sq. lt. 

lbs. per sq. lt. 

1730 lbs. per sq. lt. 

lbs. per sq. lt. 

5440 lbs. per sq. lt. 

If the granite has been chemically altered. squeezing and even swelling conditions 
may prevail. Loads may then, al this moderate depth, attain the lollowing values: 

Maximum 
Squeezing H,: = 2.10 (B + H,) = 2.10 x (15 + ISJ = 63 lt. = 10400 lbs. per ~q. Jt. 

Swelling . - 20000 lo 40000 lbs. per ~q. lt. 

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

'.' 

BRIDGE-ACTION AND LOAD-INCREASE PERIOD 

The 'influence of the condition of the rock on the bridge-action and the load inc;~ase 
period is graphically represented by fig. 43. Fig. 43 a is a vertical section thróugh 
the centerline of a tunnel. In Fig. 43 b the abscissas represent the time (see legend to 
ligure) and the ordinales ol the dash lines the height ol overbreak. i1 alter the last 
round is fired, mining is discontinued and no support installed. The ordinales of the 
Jull lines represen! the load on the top ol the rool in leet ol rock. 

The bridge-action period t~. has been dehned as the time which elapses between 
liring the round and the beginning of the breakdown ol the unsupported part ol the 
roof. In intact rock and in moderately jointed rock the bridge action period is prac· 
ticolly unlimited and the support merely serves to protect the operations from falling 
rock fragments. 

For blocky and secrmy rock or for squeezing. slaking roc.k it may range between 
severa} hours and severa} days. Nevertheless bridge-action periods of less than severa} 
hours are quite often encountered in rock tunnels. For any given rock the period 
depends lo a large extent on the length ol the unsupported rool. Therefore it can be 
regulated within lairly wide limits. 

When preparing the diagram fig. 43 bit was assumed that the bridge-action period 
ol all the rocks represented in the graph is equal lo lour-lilths ol the duration ol one 
excavating cycle. Yet, whutever the bridge·action period may be, excessive overbreak 
can be avoided only by installing the rool support before the period expires. There· 
fore the length of the period has a decisive influence on the sequence of operations 
in mining the tunnel. 
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· lt is Customary and economical to keep the distance between the working iace 
and the las! support as long as the condition of the rock permits. Hence if a tunnel 
passes abruptly and unexpectedly from a rock formation with a long bridge-action 
period into a formation with a short ene, Joco) but excessive overbi-eak is inevitable. 

After the tunnel support is installed the pressure en the support may remain 
almost unchanged. However it may also increase to many times its initial value as 
shown in fig. 43 b. The time which elapses until the pressure becomes fairly constant 
has been referred toas the load-increase period. It ranges between a few weeks;and 
many months. The tunnel support must be designed on the basis of the heaviest 
rack load which it has to sustain during its service period. 

The presence of large, empty spaces between support and rack is likely to increase 
the length of the load-mcrease period and the arnount of load-increase very con
siderable. lt also leads to a gradual deterioration of the rack surrounding the tunnel. 
Therefore the necessity of careful back-p:Icking and wedging cannot be overem
phasized. After the permanent lining is constructed the voids in the backpack should 
be grouted without delay. 

In the early days of tunnel construction the tunnel builder was compelled to leave, 
iR bad stretches a large amount of tirnber between the rack cnd the permanent lining. 
The decay of the timber had the same effect as inadequate backpackmg. Further

Fig. 44-Repair of damage lo 
permanent tunnel lining in 
squeezing rock. 

De!ormed and broken concrete 
lining in this /Jow tunnel made 
extensive rebuílding necessary. 

0/d concrete was chipped out 
lo true line where it had been 
squeezed into the tunnel. Line1 
plates were installed, covered 
with expanded metal. and then 
gunited. Space between lmer 
plates and o/d concrete was 
grouted. Space lelt by decay o! 
old wood packing outside the 
concrete lining was /illed by 
grouting. 

more backpacking itself did 
not always receive the seri
ous attention which it de
serves. As a consequence 
rnany tunnels developed 
with age various defects 
such as distortion of the 'tun
nel cross-section associated 
with the forrnation of large 

-cracks in the tunnel walls, 
subsidence of the ground 
surface above the tunnel or 
both combined. r:very year 
severa} tunnels arrive in a 
state in which radical recon
struchon becomes irnpera
tive. One of the:se is shown 
in Fig. 44. 
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Modern tunnel prachce ehmmates the necessity of subsequent tunnel reconstruction 
by using steel supports mstead of timber and by concretmg against the rock or careful 
backpacking. Both procedures combined establish mtimate contact between the rock 
ond the permanent hning. Once such contact is established the permanent lining will 
always retain its shape. because the passive reststance of the adjoining rock does not 
permit any distortion. An exception could be m squeezing or swe1lmg rock which 
sloughs locally or is overrnmed and surroundmg rock moves mto the vmd. This can 
constitute a ''soft" spot and allow the support to deflect outward as heavy loads come 
on other creas of the support. Serious deformahon and failure may result. 

Clearance between tunnel support and rock ts JUstifiable only when minin9 
through the worst types of swelling rack. Yet even in such rocks it should only be used 
as a last resort, and very carefully done because only rarely does the rack move 
inward uniformly. 

TUNNEL HAZARDS 

V arieties of tunnel hazards 

The term tunnel hazard indicates unanticipated sources of expense and delay. The 
hazards are due to the departure of the structural details of a given mass of rack from 
the stahstical average for similar masses. On account of this departure the cost of a 
proposed tunnel may be lower, but it may also be considerably higher than the 
average cost of similar tunnels which hove been built in similar bodies of rock. 

The unanticipated difficulties may reside in abnormally high rock load, abrupt 
transitions from long to short bridge-action periods, excessive inflow of water and the 
presence of harmful gasses. The importance of the financial risks associated with 
these hazards depend to a large extent on the general geology of the region. The 
following paragraphs illustrate this interdependence. 

Hazards in limestone and sandstone 

,¡ Above the water table hazards are 1 ess critica! than below. Below the water 
table sandstone is much less hazardous than limestone because in contras! to lime
stone it is not likely to contain underground channels or reservoirs. In limestone, heavy, 
concentrated flows of water or of a mixture oi sand and water may be encountered. 
in zones consistmg of crushed sandstones or hmestone, earth tunneling rnethods must 
be used, but if such zones are present at all they are commonly very narrow. 
Wherever the rock is not crushed, the rock leed nowhere exceeds moderate values. 
The occurence of harmful gases such as CO:.: or H..:S is uncommon except in regions 
of post-volcanic activities. 

Hazards in formations containing shale 

Tunnel:ng conditions in rock formations containing shale depend chiefly on the 
character of the shale. This character m ay range cnywhe:-e between that of a sound rock 
and of a stiff, swelling clay. However, within any ene shale formation, the tunnehng 
cond1tions are likely to be fairly uniform. The rack load is either consistently ]ow or 
consistently high. The guantity of water which enters the tunnel from shale is commonly 
low, but large flows may be encounlered wherever a water-bearing forma!Jon rests on 
shale. 

Shales are sometimes associated with layers of coal. or anhydrite In coal bearing 
shale foundations. the explosive gas, rnethane (CHl), has been encountered repeatedly. 
If tunneling operations injure the seal of layers of anhydrite the water which percolates 
through the cracks in the anhydrite gradually changes the anhydrite into gypsurn and 
heavy swelling pressure ensues. The water whtch flows across anhydrite strata into 
th:= tunnel contains calcium sulphate which attacks concrete. lt is also likely to contain 
hydrogen sulfide (H.:Sl which is lethal even in moderate concentration. 
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Hazards in schists 

Jn unaltered schists the rack load ranges between zero and moderate Although 
the inevitable overbreak ond the inflow ol water may be qu1te important. the hazards 
Gssocicted with unoltered st:hists are rather m1lC. However. m schists chemical alter· 
ations me very com:non. In decomposed sch1sts squeezmg and even swelling conditions 
may be encountered. These concilnons are assocJoted with very h1gh or excessive rack 
load. In many raíhoad tunnels through altered scl11sts heovy Joads were combined 
wtth Jorge d1schmge oí wate1 Jnto thp tunnel. 

Hazards in intrusive igneous rocks 

In mtrusive igneous rocks such as ytanite many tunnels with great length hove 

been built wJthout requirn1g any supp0rt and w1thout interference by water. Yet. from 
time to lime, extremely unfavorable condJtJons hove been encountered, involving 
heavy flow oJ water m sorne parts of the tunnel and squeezmg or swelhng conditions 
m others. General expenence w1th tunnehng through these rocks mdicates that the 
pr_?bability oJ hazards IS very low. but the devJatJons from normal can be importan! 
enough lo upset complete] y the origmal esumate of costs. Furthermore, in many instances 
the existence of abnormal conditJons at depth cannot be predicted from surface 
evidence. Hence the mtrusive rocks should be considered decidedly treacherous. 

Hazards in extrusive igneous rocks 

Extrusive igneous rocks such as rhyohte are commonly assoc¡ated with strata of 
volcanic tuff or breccias. The igneous rocks. the tuff and the brecc10s may .. be 
encountered m an advanced state of decompositíon. The tufi and breccias may e~en 
be still in an unconsolidated state; Jorge quantities of water may ei1ter the tunnel from 
fault zones and 1n young volcanic rocks, the occurrence of. harmful gases 1s not 
uncommon. Therefore tunnels through rocks of this category can be expecte::l hom the 
very start to be extreme! y hazardous. The experience on the Mono Craters Tunnel; in 
Californiq.and the Tanna Tunnei near Atami in Jopan can be considered re¡Jresentative 
for the difficulties which may be encounte1ed in such rock formations. :.~. 

Provisions for coping with funnel hazards 

A competen! and experienced geologist ts able lo predict wh1ch types of difficulties 
may be encountered in difieren\ parls of a proposed tunnel. but he cannot make in 
advance of construciJOn a quantitative evaluation of the difficulties. Hence the first 
estimate of the matenal and equ1pment required for constructing a tunnel inevitably 
involves a certmn amount of guesswork. These uncertainties also chara::terize the 
preliminary design of the tunnel supporl and should be considered when preparing 
the initial procurement of steel support. 

The cost of emergency supports such as circular steel ribs or extra heavy rib sets 
is small compared lo the cost o1 meeting an emergency with inadequate supplies. 
Hence if the geologist indicates that unfavorable rack conditions of a certain type may 
be encountered. enough supplies should be kept on the job to cope with the anticipated 
difficulties until supplementary matenal arrives at the job. 

IJ unfavorable rack condlllons are anticipated, it is also advisable to supplement 
the standard geologJcal survey by various oÍher inveshgations intended to furnish 
more specific mformation on the rack conditions. The principal methods are diamond 
borings. geophysical surveys. observations in pilot tunnels and geological observa
tions during construction. 
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Diamond core borings .. 
On severa! 1mportant ·pro¡ects ¡nvolvmg the construct10n of tunnels. d1omond core 

borings hove been made m odvonce ol construction to verdy or modify the conclusions 
derived lrom the geo!ogJco! survey. Su eh an mvestigatJOn m ay be partJcularly prolit· 
able. ¡f condJtJons perm11 a choJce between ddferent !ocatJOns of a tunnel m a regJOn 
m wh1ch ddflcult tunnehnq condJtJons are antJClpatecl. In such reg1ons the cost ol the 
bor1ngs 1s usually ver y smoll compmed to the saving!-- wh1ch m1ght result lrom selectiug 
the most favorable locotJOn. 1I1 locatlllg the tunnels lar the Catskill and severa! oth.er 
importan! aqueducts tlus method has been used extens1vely w1th note·,o,:orthy success. 
1See artJcle OJJ Foultinq ond Thruslinq in Relat10n to Tunnelhnq. pp. 35 to 38t. 

Geophysical survey 

Dunng the last few decades methods hove been developed wh1ch. under favorable 
conditiOns. perm¡t an approx¡mote determinatJon of the location of the boundary al 
depth between rocks with very different phys1cal properties. such as granite and shale. 
These methods con~Jst in observmg the eflect ol the sub-surface discontinmty on the 
intensJ~Y and geometry of a natural or an artificial] y created field al force or an the rote 
ol wavc propagatJOn. These methods are known as qeaphysJcal methads. 1 They con
stitute nowadays ane of the most Irnparta:lt methods of prospectmg far oil and ores. 
Quite recently two of these methods, the setsmic and the electrice! prospectmg inethod, 
hove also been adapted to subsoil explarction in connectwn with foundation and tunnel 
prablems The success of these methods depends chieíly on the tmportance al the 
diiference between the physical praperties al the rocks Jocated on 1:-ither side of the 
unknown baundary. 

The electrical resis!tvity, and the modulus of elas!JCity which determines the rote 
of wavc pra?agatJOn of a crushed or completely decamposed rack. are very much lower 
than the corresponding value for the sorne rock in a relatively mtact state. Therefore 
the methods hove been successfully used for determming th€' boundary between sound 
and delective racks on tunnel jobs. Smce geophysical rack explorahon 1s very much 
cheaper than the bormg method, it deserves at leas\ a tna1. If the ottempt is successful, 
the number af care borings required lo secure a g¡ven amaunt of mfarmatJOn can be 
substantially reduced. 

Function of pilot tunnels 

The pilat tunnel serves the purpose of a large-diameter exploratory hale. lt also 
drmns the rack ahead of the main excavation. 1f the inflow of water 1s excessive, the 
rack can be grauted befare the mmn excavatiOn reaches the water-beanng zone. Heavy 
sgueezmg or swelling pressures are detected m time to arder the requned tunnel 
supports lor the main excavation and to revise the des1gn for the permcnent tunnel 
suppart. It even permits startmg the main excavallon at severa] pomts simultaneously 
in arder ta reduce the time al constructian. Hence. if o tunnel with a Jorge crass section 
is loccted m en intensely folded or faulted regiOn, the construction of a pilot tunnel 
should not be omJtted. 

Geological observations during conslruction 

Whatever the method ol attack m a tunnel may be. 11 is always advantageous to 
know the details ol the character af the ro:k as lar ahead of the workmg lace as 
condnions permit. However. the extrapolation Jrom the exposures in the tunnel to the 
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rock conditions beyond the working face re::¡uires geological knowledge and training. 
Therefore. it is always advisable to keep an experienced geologist permanently on the 
job. His original conceptions regarding the ro:k conditions are inevitably more or 
less inaccurate. However, his observations in the tunnel provide him with the means 
for correcting bis original conceptions step Jor step whereby his capacity for correct 
extrapolation increases. The savings resulting from a few accurate forecasts of pending 
changes in the rack conditions are likely to be more important than the cost of retain
ing the services of a resident geologist during the entire period. of construction. 

SOURCES OF USEFUL INFORMATION 

On account of the decisive influence of geological factors on the difficulties and 
costs of tunnel construction, every engineer engaged in tunnel work should be familiar 
with at least the elements of physical geology. The following elementary textbooks are 
recommended: 

.Arthur Holmes. "Principies of Physical Geology.'' New York. 1945, The Ronald Press 
Company. This book also contains an adequate bibliography for· those readers who 
wish to get more advanced information on various phases of the subject. 

C. R. Longwell, A. Knopf and R. F. Flint, "Outlines of Physical Geology.'' 
cdition. )ohn Wiley and Sons, lnc., New York. 1941. 

Marland P. Billings, "Structural Geology.'' Prentice-Hall, New York. 1942. 

R. F. Leggett, "Geology and Engineering," McGraw-Hill Book Co., Inc., New 
l 939, contains a chapter on tunnels. 

2nd 

York, 

F. H. Lahee, "Field Geology.'' 4th Edition. McGraw-Hill Book Co., lnc .. New York, 
1941. 

C. F. Tolman, "Ground Water," McGraw-Hill Co .. Inc .. New York. 1937. 

Even a moderate amount of knowledge of geology enables the tunnel engineer 1¿ 
take advantage of what is known about the geology of the region in which a tunnel is 
to be built; to decide whether or not the geological conditions at a new site require 
more detailed investigations and to interpret geological reports in engineering terms. 

Th~ most prolific source of preliminary information on the geology of individual 
parts of the United States of Americe are the publications of the U. S. Geological Survey. 
Geologic maps and brief descriptions of a few regions hove been published in the 
Folios of the Survey. A vast amount of useful geological data has been published by 
the sorne organization in the Water Supply Papers. Papers pertaining to the geology 
of particular regions can be located by means of "Geologic Literature on North 
Americe.'' bibliographic bulletins of the U. S. Geological Survey, published every two 
years. Cumulative bibliograr>hies are available for the periods 1785 lo 1918 and 1919 
to 1928. 
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Varol\o de modero 

• fhston·a: La variila de madera se empleaba para reforzar los techos de las minas de carbón 
laminar en Gran Breto.üo. donde se colocaban varillas de madera seca en barrenos ajustados. 
La humedad de la roca expandia la madera, lo que producía una fuerza radial que generaba 
una res1stencia a la fricción que ir.1pedia que la roca resbalara sobre la madera. 

Últimamente se han inyectado varillas de madera con lechada como se muestra en el di
bujo superior. Durante algún tiempo se utilizaron en rrúnas de metales básicos en Australia 
para reducir la contarrjnaci6n del mineral y diswJnuir el daño a las. bandas transportadoras. 

El dibujo inferior muestra un conjunto de va:illas de mndera que se utilizaron en la mina 
Drayrock de Idaho, E.U, a principios de los años 1950.253 

• Ventajas. Son barntas y fáciles de fabricar. En las minas de carbón se pueden trozar sin da· 
ñar a lns herramientas de corte. En las minas de metales no contnminon el mincrnl y no 
causan daz1os a bs bandas transportadoras. 

• Desventajas: Son muy frágiles y no se pueden usar más que para presiones de refuerzo muy 
leves. No se pueden tensar y por lo tanto se Lienen que instalar cerca del frente. 

• Aplicación: Por ei costo creclCnte de In madera y por sus desventajas, se usa muy p'oco la es· 
taca o varilla de mndern en In actualidad. Donde es indispensable poder cortar el sistema de 
refuerzo, se pueden usar varillas de fibra de vidrio que son más resistentes y confiables. 

Figura 157. Estncas o varillas de madera. 



Rompo moquinodo o for¡odo en 
la borro 

• flistorla,· (La inventó \Vorley para ser usada en las minas de carbón de Filadelfia, E.U.) El 
conjunto se inserta en un barreno con el ancla extendida, o sea en intimo contacto con las 
rampas. Cuando se apncta la tuerca contra la rondana, hny un desplazamiento de In barra 
con respecto al ancla, la que se va forzando sobre las rampas y por lo tanto se expande. Si se 
afloja la tuerca y se golpea In punta del perno con un martillo se obtiene el efecto contrario y 
se vuelve a extender el ancla. Existe pues la posibilidad de volver a usar el ancla a condición 
de que no esté dañada u oxidada en exceso. 

• Ventajas: Produce un anclaje a todo lo largo del baneno y por lo tanto produce una distribu
ción de esfuerzos semejante a la de una varilla inyectada. Puede extenderse de nuevo y vol
verse a usar si ya no se necesiLa en un lugar determinado. Esta característica es útil en las 
minas de carbón donde se necesitan refuerzos de poca duración adyacente a un frente que 
avanza y que postenormente se derrumbará. 

• Desventajas: Su costo de fabricación es alto. No se puede usar más que como elemento sin 
tensar y por lo tanto se tiene que instalar cerca de un frente que avanza. No puede servir más 
que.a corto plazo puesto que no se le puede inyectar y no se puede proteger de la oxidación. 

• Aplicaciones: Se emplea en al¡;t:uas minas de carbón del este de E.U., pero se conoce muy po
co en otros lugares. 

• Aterrczón: Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en· 
cucntrnn protegidos por patentes. Todo uqucl que pretenda fnbricnr sistemas o componen
tes similares tendró. que consulto.r los reglamentos de patentes. 

Fí~ura 158. Ancla de fijado mcctt:lica en toda su extensión, recuperable. 
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• Historid: Fue inventado por Scottw junto con la Compaüia Ingersoll·llar.d en E. U. Este 
aparato tuvo un gran éxito en la industria minera. 
El tubo partido de 1 1/2 pulgada (38mm) se va forzando en un barreno de 1 3/8" (35mm)de 
dió.metro. Al comprimirse el tubo nplicn uno fuerza radial contra la roca que genera una re
sistencia de fricción de la roca sobre el acero. Esta resistencia de fricción aumenta a medida 
que se oxida la superficie exterior del tubo. 

• Ventajas: Instalación sencila y rápida y supuestamente más barata que una varilla inyecta· 
da de la misma capacidad. 

• Desventajas: No se puede tensar y por lo tanto la activa el movimiento de la rocil en la mis· 
ma forma que una varilla inyectada: Su acció:~ de soporte es parecida a la de una varilla sin 
tensar por lo que se tiene que instalar muy cerca del frente. El diámetro del barreno es pre· 
ponderan te y la mayoría de los fracasos que ocurren d:Jrante la barrenación sC deben a los 
barrenos qt:e quedan demasiado estrechos o amplios. En algunos casos la oxidación se ha 
presentado muy rápidamente y esto se convierte en un problema cuando se requiere un re· 
iuerzo de lurga duración. No se puede inyector el aparnto. 

• /~pltcaciones: Se ut.iiiza cnda vez mfis en trabajos de refuerzo ligero en In imlusLriu minera, 
sobre todo cl.lando el tiempo de soporte es corto. Poso se ha ulilizado hnstn ahornen los tra· 
bajos de mgeniería c1vil. 

• Atención: Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en
cuentran protegidos por patentes. Todo aquel que pretenda fabricar sistemas o componen· 
tes similares tendrá que consultar los reglamentos de patentes. 

Figurn 159. AnclJ de fricción o tubo partido. 
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Mcdto tubo perforado 

Manero 

Mortero e:>~primtdo o prestan 
cuando se tnsorto la vardlo 

• Histo.ria: Se inventó en Escandina\·ia para inyectar y anclar varillas en barrenos. :rv1edios tu
bos perforados se rcllenon de mortero como se ind1ca y luego se amarran las mitades y se in
sertan en el barreno. El mortero se exprime a presión cuando la varilla se empuja por el 
centro del tubo como queda ilustrado. 

Varillas 
J/.j " 19 mm 
1 " 25 mm 
1 1/8" 29 mm 
1 1/4" 32 mm 

1 3/8" 35 mm 

Diámetro del barreno 
1 1/·1" 32 mm 
l 1/2" 38 mm 
1 3/4" 4·1 mm 
o" 51 mm " 
2 1/4" 57 mm 

Diámetro de la manga 
1 1/1G" 27 mm 
1 11·1" 32 mm 
1 1/2" 38 mm 
1 3/4" 44 mm 
2" 51 mm 

• Ventajas. Sencillo y efectivo si se siguen estrictamente las recomendaciones de los tamaños. 
Se pueden usar tramos cortos 'para formar una ancla y tensar la barra. 

• Desventajas: Helativamente caro S! se compara con las varillas inyectadas. 
• Aplicac:'ones: Se utilizan cxtensarrlent.e en la ingeniería civil de Escandinavia. En otras par· 

tes su utihzación es más lirrutada. 
• Atención. Algunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en

cuentran. protegidOS' por patentes. Toao aquel que pretenda fabricar sistemas o componen
tes sür.ilares tendra que consulr.ar los reglamentos de patentes. 

Figura IGO. Sistema "pcrfobolt" para anclar e inyectar vanl!as. 
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S1mple pleca de rctC."' 

• Histona: Fue inventada como unu alt.crnativa económica el sistema "Perfobolt" csc.:mdina
vo cuando se pueden usar varillas sin tensar. Se bombea un mortero grueso en e1 br.:rreno con 
una bomba de mano sencilla. Se empuja la va:ilb en la lcchad::t como se ve en la ilustración. 
En barrenos verticales se detiene a veces !a varilla con una pequeila cuña de madera o de ace-
ro colocada en el cuello del barreno. 81 es necesario se puede añadir una placa de retén con 
una tuerca, pero como refuerzo muy ligero se utilna n veces la varilla sola. 

• Ventaja: Sencillo y econ6rruco. 
• Desuentaja.5' No se puede tensar por lo que se tiene que instalar antes de que se presenten de

formaciones import.:mtes en la roca. 
• Api:cacior.es: Se util.izn mucho en lo. industria minera para refuerzos ligeros y en la 

mgeniería civil paro flJOr la mnll:: y ciar sostén n los duetos de ventilación, la tubería y servi
cios similares. 

Figuro lGl. Varilla myectada sin tensar. 
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• Historia: Probablemente sea el primer tipo de ancla mecánicamente fijada. De fabricación 
muy sencilla y económica, se usa en todo el mundo. El final de la varilla se ranura como lo 
muestra el dibujo y la cuña p~netra al empujarse el conjunto contra el fondo del barreno. La 
cuña expande la extremidad del ancla y la fija en la roca. 

En el dibujo se ilustran también dos rondanas biseladas que se utilizan para adaptarse a 
superficies inclinadas. Se utiliza la rondana templada cuando se tensa el ancla al apretar la 
tuerca medlante un medidor de torsión {torque). 

• Ventajas: Sencillo y ~con6m.ico. En roca. dura proporciona un anclaje excelente y permite el 
tensado wmediato del ancla. 

• Desuentc:jas: Por el área reducida entre el ~nc!a expandida y la roen, puede presentarse uno 
trituración local de ésta cuando b. resistencw de la roca inultcrnda es menor de unos 10 MPa 
(1500 lb/pulg-1 ), con el dcsiizarniento consecuente del uncln. 

• Apltcaciones: Por lo inseguro del unclu en roen de mnlu calidad, el nncln ranurudu con cui1n se 
. ha visto suplantada por el anclo de casquillo expansivo, que es más versátil. Hoy día se usa 

muy poco. 

Figura 1G2. Ancla ranurada con cuñJ 
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• Regreso de lo lechada por un 
hueco en el perno 

• Histon'a: Las anclas mecánicas de casquillo expansivo se inventaron para lograr un anclaje 
más seguro en una gamn mús extensa de rocns que aquéllas en las que se puede utilizar el sis
tema del ancla ranurada con cuña. El dibujo sci1ala algunos componentes que se pueden uti
lizar en diferentes combinaciones. El ancla de casquillo expansivo es uno de los muchos tipos 
diferentes, que tienen más? menos la misma forma. U!"l..a cuña que se fija al perno, se jala 
dentro de un casquillo cómco que al cxp;mdirse se presiona contra las paredes del barreno. 
Ei tapón de hule para confmar In lechada se coloca para centrar el perno en el barreno adc· 
m.is de sellarlo y evitar ias pérdidas de lech.:!da. Un sistema alterno consiste en ulilizar un 
yeso de fraguado ró.pido para sellar la boca del barreno. Se ilustran dJferentes maneras de ha· 
cer circubr ia lechada. La lt:chada se inyecta por la boca del barreno y el tubo de regreso lle
ga hasta el iinal del mis:no. La inyecci6:1 termina después de la salida del aire y de lo. emisión 
de lechada por el wbo de regreso. 

• Vcncnjas: El ancln puede tensarse inmcdiutumcntc despul:s de la instalación e inycct:lrsc 
posteriormente cuando los pnmcros movimientos lw.;nm cesado. Anclaje muy seguro en ro
ca buena y se pueden lograr c:1rgas de anclaje elcvadJs. 

• Dcsucnta¡as· Bastante costoso. La inst<!bcJón correcta requiere una mano de ot>ru cxpcrt<J. y 
una supcn·ision cuidadosa. Los tubos de inyección se da flan fácilmente durante la instala· 
ción y es indispensable hacer una prueba de agua antes de inyectar la lechada. 

• Aplicaciones: Se utilizan muchisimo en la inger-..iería civii para refuerzos permanentes. En las 
r:1.inas se usan muchas veces también si:-, inyección. 

• A rcnctón: Algunos de los componentes está:1 pro te ;;idos po:- patentes. 

Figuro 1G3. Ancla mccó.nicamentc fiJada, tensad.::. e inyectall,1. 
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pérno deformado en 
ando "colo oc cochmo" 

$olla do lechada do hule c~pumo 

• .l-listoria: El dibujo es una comiJinación de varios sistemas de anclaje que se utilizan en espe· 
cial en la minería australiana. El fijado con mortero tiene la ventaja de poderse utiltzar en 
macizos de roca muy mala. El dibujo muestra un sistema de inyección de lechada. Un siste
ma alterno consiste en inyectar una mezcla seca de nrcna/ccmcnto por un tubo y una cnnti· 
dad medida de agua por otro tubo retirándose ambos tubos al final de la operación. 

La placa de retén indicadora de carga es una de varios tipos que proporcionan una indi
cación visual de carga cuando se deforma progresivamente con ella. 

• Ventajas: Es un sistema económico con bueno.9 perspectivas de anclaje en muchos tipos d~ 
roen. La placa de reté:n indicadora de carga proporciona una buena indicación de la carga del 
ancla y produce el efecto de resorte en a!gunas aplicaciones. 

• Desventajas: Necesita mucho cuidado para formar un buen anclaje. No se puede tensar has
ta que la lechada ha fraguado. L.:! rigidez tanto del ancla como de la placa puede ser dema
siado pequeñ.1 para algunas aplicaciones . 

o Aplicacwnes: Se utiliza sobre Lodo en la minería donde las necesidades de refuerzo para pla
zos relativamente cortos no requieren la cementación de todo el perno para protegerlo de la 
corrosión. La parte sm cementar del ancla actúa como resorte en aquellos casos donde se pre
vén grandes camb1os en los esfuerzos durante su vida útil. 

• Atención: Algunos de los siste!lllls o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en
cuentran protegidos por patentes. Todo aquel que pretenda fabricn.r sistemas o componen
tes similares tendrá que consultar los reglamentos de patentes. 

Figura lG·L Ancla tensada y ÜJada con mortero. 
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• Historia .. : Es el sistema de anclaje más complejo que se usa en la actualidad; combina la 
mayoría de las ventajas de los demás sistemas. Se encuentran resinas con su catalizador (en· 
durecedor) en "salchichas" de plástiCO, con el catalizador separado de la resina por otro reci· 
picnte de plástico o vidrio. Se empujan las cápsulas dentro del barreno con un faenero y 
luego se inserta la borra. La rotación de la barra durante la inserción rompe las cápsulas con 
la consecuente mezcla de la resina con el catalizador (endureCedor). 

En la aplicación del dibujo se coloca primero una resina de fragu8do rápido, que 'forma 
un ancla sólida que permite que se tense el ancla unos cuantos minutos después de la mezcla. 
La resina de fraguaC.o lento fija luego el resto de la barra. La barra del dibujo tiene una rosca 
gruesa tipo soga que proporciona una buena adherencia y permite los ajustes necesarios en 
cuanto a su largo. 

• Ver. tejas: r.luy adecuado y fácil de usar. Se logran anclas de muy alta resistencia en roca de 
mala calidad y sr se eligen los tiempos de fraguado adecuados, en una sola operación se ob· 
tiene un sistema de anclaje totalmente inyect.~do. 

• Desventajas Las resinas son costosos y lienen un tiempo de almacenamiento limitn.do, 
sobre tocio en chmns calientes. 

• Api;caciones· Se utilizan cada vez mó.s en lugares d1ficiles donde el costo es menos importan· 
te que la rapide:: y la seg-uridad. 

• Atención: Aibrunos de los sistemas o componentes ilustrados en esta serie de dibujos se en· 
cucntran protegidos por patentes. Todo aquel que pretenda fabriCD.r sistemas o componen· 
tes ::.im.ilares tendrá que consultar los reglamentos de patentes. 

Figurn lG;J. Barra con rosca, tensado., fijo.da en resino.. 

1 
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ESTABILIDAD DE TALUDES EN ROCA 

lng. Sergio R. Herrera Castañeda 



Geología y mecanismos de falla en taludes 

La forma en que fallan las excavaciones a cielo abierto y las laderas naturales tienen 
relación directa con las características geológicas del terreno donde se encuentran. como 
son: el tipo de roca y grado de alteración. las fallas y sistemas de fracturamiento que están 
presentes y las condiciones de permeabilidad y del agua en el subsuelo. 

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

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

Además de este tipo de falla. las rocas pueden fallar por volteo, condición que rara vez se 
presenta en los suelos. También las rocas pueden fallar por deslizamiento de bloques sobre 
planos o discontinuidades en forma de falla plana o bien. cuando se interceptan dos o más 
discontinuidades y la línea de intersección tiene salida hacia la excavación. la forma de 
falla es tipo cuña. 

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

Con excepción de la falla circular. los macizos rocosos siempre fallan siguiendo las 
discontinuidades preexistentes. donde la resistencia al esfuerzo cortante es más baja. Estas 
discontinuidades están representadas por planos de estratificación. fracturas. fallas 
geológicas antiguas. diaclasas de enfriamiento. superficies de contacto, esquistosidad y 
foliación. entre otras. 

Los diversos mecanismos de L1lla se producen por varios factores: características geológico 
estructurales del terreno. baja resistencia de los suelos o rocas a través de sus 
discontinuidades " las características de las fuerzas externas como la subpresión. el empuje 
hidrostático y las fuerzas sísmicas. además de las debidas al peso propio. 

Los mecanismos de falla rotacional como el circular\' el no circular. son característicos de 
los suelos ,. de las rocas alteradas que se encuentran en la parte más superficial. Esta forma 
de falla puede adenüs presentarse en masas de roca intensamente fracturadas al grado tal 
que puedan ser consideradas como isotrópicas. La. superficie de falla por lo general es 
paralela al límit~ entre la roca alterada y la sana o menos alterada. 



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

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

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

La presencia de grietas de tensión en la parte superior del talud incrementa la inestabilidad. 
debido a que el agua penetra con facilidad y produce empuje hidrostático por detrás de la 
masa deslizante y adicionalmente se incrementa la fuerza de subpresión en el plano de falla. 

Las cuñas son por lo general bloques de roca en forma de tetraedro delimitados 
lateralmente en su base por dos planos de fracturamiento. La estratificación puede 
constituir uno de estos planos. Para que una cuña de roca se pueda movilizar es necesario 
que la línea de intersección de los planos de fracturamiento aflore en la cara del talud. o sea 
que el echado de la línea de intersección debe ser menor que la pendiente del talud. 
Por lo generaL las características de resistencia al esfuerzo cortante en los planos que 
forman la base de la cuña son distintas y deben ser investigadas independientemente. 
Los taludes escarpados constituidos por rocas con fracturamiento vertical o sub-vertical, 
suelen presentar falla por volteo. Las columnas o bloque tabulares de roca pueden presentar 
planos de rotura p~ralelos a su base, lo que facilita su rotación. Cuando estos planos de 
rotura además presentan inclinación hacia la excavación, puede presentarse un movimiento 
mixto de volteo y deslizamiento. Las fuerzas que producen el volteo de los bloques son: el 
empuje hidrostático y el sísmico. 

Principales tipos de falla en suelos y rocas: 

Falla ctrcular Falla plana 

Falla en cuña Falla poligonal Falla por volteo 

., 

·¡_-



Influencia del agua subterránea 

Una excavación a cielo abierto produce un desequilibrio natural de las fuerzas actuantes en 
el sitio. El agua presente en el subsuelo producirá fuerzas que pueden ayudar al 
desequilibrio, dependiendo de las condiciones geológicas específicas del sitio y de las del 
agua. 

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

a) El suelo puede estar saturado y mostrar un nivel freático alto en estado natural. Esto 
puede dar signos de inestabilidad antes de realizar cualquier excavación. 

b) El suelo no muestra signos de inestabilidad naturaL pero tiene un nivel freático cercano 
a la superficie. esta condición puede presentar dos casos extremos: 

l 0 . Cuando el suelo es granular y permeable 

2°. Cuando el suelo es totalmente cohesivo e impermeable 

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

e) El agua en el suelo puede existir y fluir a través de estratos permeables junto con otros 
impermeables en la masa de suelo. 

Cuando los estratos permeables son gruesos ) están claramente identificados. el 
agua contenida en ellos fluye sobre la superficie del siguiente estrato inferior 
impermeable. esto puede causar una superficie lubricada por donde se inicie la falla 
del talud. 

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

El patrón del flujo de agua en los macizos de roca está controlado principalmente por la 
geología estructural. porque. en la mayoría de ellos el flujo ocurre a través de las 
discontinuidades más que a través de la roca mtacta. 

Puesto que las discontinuidades se presentan generalmente en sistemas que tienen una 
orientación dada. la permeabilidad de las rocas variará con la dirección. (anisotropia 
respecto a la permeabilidad). En cieno tipo de rocas la permeabilidad depende también del 



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

Los taludes por lo general están formados por una zona de suelo en la parte superior y de 
roca en la inferior con diversos grados de alteración. La parte formada por roca puede 
contener una o más litologías cada una con distinta permeabilidad y el flujo del agua estar 
controlado por la distribución de estas zonas. 

Las estructuras geológicas mayores como las fracturas o fallas. pueden tener un efecto 
significativo en el flujo de agua en el terreno, por ejemplo. las que contienen material de 
relleno impermeable como la arcilla. impiden el flujo y son la causa del incremento de la 
presión del agua atrás de estos planos. Por otra parte. las que contienen rellenos granulares 
o diques ígneos muy fracturados pueden formar zonas de elevada permeabilidad generaL 
concentrando el flujo del agua subterránea y drenando eficientemente la roca en esa zona. 

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

Es clara entonces la necesidad de conocer y prestar especial atencton de las estructuras 
geológicas mayores localizadas cerca del talud. Por lo anterior. se requiere de una buena· 
descripción de los suelos y de las rocas que constituirán el talud, que incluya la 
identificación individual de cada tipo. las estructuras que los afectan y la descripción de las 
condiciones del agua en el subsuelo. 

-- ----
Influencia de las fallas en las condtcioiJes del agua subterránea 

¡ 



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

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

- . 
Dependiendo de la estructura geológica del área donde se ubica el talud, puede existir un 
nivel de agua de tipo local y/o bien el nivel de aguas freáticas de carácter regional. Ambos 
pueden influir en la estabilidad de un talud en forma local o general. dependiendo de la 
altura de la excavación. Los niveles de agua tipo local están por lo general restringido a la 
época de lluvias. 

Los niveles del agua subterránea fluctúan más rápidamente en terrenos formados por rocas 
fracturadas que en la mayoría de los suelos. lo anterior debido al porcentaje de vacíos 
contenidos en cada uno. En los suelos la distribución del agua se efectúa en forma más o 
menos uniforme. mientras que en las rocas se concentra en las discontinuidades. · 

El incremento del nivel del agua en un macizo rocoso. al presentarse una lluvia abundante, 
pueden ser varias de veces mayor que en un suelo. Dicho de otra forma, se requiere poca 
cantidad de agua para llenar los espacios vacíos presentes en las discontinuidades para que 
se produzca elevada presión hidrostática. 

Resistencia al esfuerzo cortante· del terreno 

La princ1pal influencia de la presión del agua en la estabilidad de un talud es reduciendo la 
resistencia al esfuerzo cortante a lo largo de planos preestablecidos o potenciales. 

La presencia del agua también puede provocar inestabilidad por medio del empuje 
hidrostático que actúa en planos o discontinuidades que no están sometidas a esfuerzo 
cortante. como son las grietas de tensión o fracturas subverticales. 

La presenc1a del agua tiene un efecto delctérco sobre la resistencia al corte de los suelos y 
algunas superficies de roca. traduciéndose esto en un valor menor del ángulo de fricción y 
de cohesión. En pruebas de resistencia a la compresión simple de núcleos de roca 
ensayadas en condiciones secas y saturadas. se observa un decaimiento en la resistencia 
entre 10% ' .JO%. dependiendo del tipo de roca. Algo similar puede ocurrir en su 
resislenc1a al corte. por ello es importante emplear en los análisis ángulos de fricción 
obtenidos a partir de muestras ensayadas en condiciones saturadas. 

La resistencia al esfuerzo cortante de las discontinuidades de un mactzo rocoso es una 
caracterist1ca mecánica fundamental que deben conocerse para fines de diseño de 
excaYaciones en roca. La resistencia al esfuerzo cortante de la roca intacta es con mucho 



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

Tanto en los suelos como en las superficies de falla en las rocas, la resistencia al esfuerzo 
cortante se establece con base en el criterio de Coulomb donde la resistencia máxima al 
corte está definida por la ecuación l: 

T = a tg Qlma' + e ...... Ec.l 

Donde: 
o· es el esfuerzo resistente al corte 
O es el esfuerzo normal al plano ensayado 
Omh es el ángulo de fricción máximo 
e es la cohesión 

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

'"' = a tg Qlm ........ Ec 2 

Donde: 
C,cs es el esfuerzo resistente al corte residual 
O es el esfuerzo normal al plano ensayado 
=:'"""es el ángulo de fricción residual 

o. 

La influencia más importante de la presencia de agua en la discontinuidad es la 
reducción del esfuerzo cortante debido a la reducción del esfuerzo normal. entonces la 
ecuación adopta la forma Ec.3: 

T = (a - u) tg Qlm•h + e ....... Ec 3 

Donde: 
::- es el esfuerzo resistente al corte 
~~ es el esfuerzo normal al plano ensayado 
u es la presión del agua en la discontinuidad o presión de poro 
=:""" es el ángulo de fricción máximo 
e es la cohesión 

Cuando se requiere del análisis tridimensional de un talud. por ejemplo la falla tipo cuña. el 
uso de la malla de proyecciones estereográficas es una herramienta muy útil que permite 
manejar los planos y las fuerzas actuantes sobre ellos en forma espacial. 



Falla c1rcular Falla no-Circular 

Falla plana Falla en cufla 

Falla Poligonal Falla por volteo 

Métodos para mtroducir los datos de las condtciOnes del agua subterránea 
en los analis1s de estabilidad 



Estabilidad de taludes 

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

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

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

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

l. Altura 
Es la distancia vertical entre el pie y la cabeza, la cual se presenta claramente 
definida en taludes artificiales pero es complicada de cuantificar en las laderas 
debido a que el pie y la cabeza no son accidentes topográficos bien marcados. 
2. Pie 
Corresponde al sitio de cambio brusco de pendiente en la parte inferior. 
3. Cabeza o escarpe 
Se refiere al snio de cambio brusco de pendiente en la parte superior 
4. Altura de nivel freático 
DistancJa vertical desde el pie del talud o ladera hasta el nivel de agua medida 
debaJo de la cabeza. 
5. Pendiente 
Es la medida de la inclinación del talud o ladera. Puede medirse en grados. en 
porcentaje o en relación m/1. en la cual m es la distancia horizontal que 
corresponde a una umdad de distancia vertical. 
Ejemplo: Pendiente : 45'. 100%. o 1 H: 1 V. 

Existen. ademas. otros factores topográficos que se requiere definir como son 
longitud, convexidad (vertical). curvatura (horizontal) v arca de cuenca de 
drenaje. los cuales pueden tener influencia sobre el comPortamiento geotécnico 
del talud. 
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Métodos de análisis de estabilidad 

Análisis de falla plana 

Las fallas planas ocurren a lo largo de una superficie aproximadamente plana y se 
analizan como un problema en dos dimensiones. Aunque pueden existir otras 
discontinuidades que definen los límites laterales de los movimientos, solo se tiene en 
cuenta el efecto de la discontinuidad principal, El tamaño de las fallas planares puede ir 
desde unos pequeños metros cúbicos a montañas enteras. 
El análisis cinemática tiene en cuenta cuatro condiciones estructurales así: 

a. La dirección de la discontinuidad debe estar a menos de 20 grados de la dirección de 
la superficie del talud. 
b. El bunmiento de la discontinuidad debe ser menor que el buzamiento de la 
superficie del talud. 
c. El buzamiento de la discontinuidad debe ser mayor que su ángulo de fricción. 
d. La extensión lateral de la masa potencial de falla debe ser definida por superficies 
laterales que no contribuyen a la estabilidad. Si las condiciones anteriores se cumplen 
la estabilidad puede evaluarse por el método del equilibrio límite. El análisis de 
estabilidad requiere la solución de fuerzas perpendiculares y paralelas a la superficie de 
falla potencial. 

GRIETA DE TENSION EN LA CA.RA DEL TALUD GRIETA DE TENSION ARRIBA DE LA CABEZA 
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REPRESENTACION DE LA FA!.LA PLANA 



En la figura 4.15 se presentan esquemas de una falla plana con grieta de tensión en la 
cara del talud. con grieta de tensión arriba de cabeza del talud y una representación 
esquemática general de la falla plana. 
De acuerdo con la localización de la grieta de tensión se pueden considerar dos casos: 

a. Con grieta de tensión en la cara del talud, abajo de la cabeza. 
h. Con grieta de tensión arriba de la cabeza del talud 
Las ecuaciones de estabilidad son las siguientes: 

Para el caso a (Grieta abajo de la cabeza): 
- Profundidad de la ¡,'Tieta Z = (H cot Y',- h) (tanY',.- tan'l',l 

Peso del bloque W ~- ( :.-; ) ;, H2 1 ( 1-Z/H): cot Y' P ( cot Y' P tan Y',. -1 ) J 

- Arca de deslizamiento A = (H cot '1',.-b) sec '~'r 

Para el caso b (Grieta arriba de la cabeza): 
Profundidad de la grieta Z = H + b tan Y',- (b + H cot Y'r) tan'l' 1, 

Peso del bloque W ~ ( ';, ) y, H2 cot Y'r X+ bHX +Rz 
X = ( 1 -tan Y' P col Y-' 1 ) 

- Area de deslizamiento A = ( H cot Y'r +b) sec Y', 

Para ambos casos: 
-Fuerza de subpresión del agua U = ( y, ) y. Z11 A 
-Fuerza de empuje del agua V = ( '/,)y" z: 11 

Factor de seguridad· 

FS = 

Donde: 

~A+ [w(cos v1
1
, -u sen 1f r )-U - 1 ·sen '1/ 1, + T cos iJ jtan¡& f 

~l1 (sen '1/ r + ucosv~r+·l; cos ",¡; 
1
,- TsentiJ-· 

11 ~ Altura de cara del talud 
'1'1 =Inclinación del talud 
'P, = Inclinación de la corona 
'Pe= Inclinación del plano de falla 
h = Distancia de la grieta 
u = Aceleración sism ica 
T = Tensión de pernos o ancla¡es 
11 = Inclinación de los tensores con la normal a la falla 
e = Cohesión 
q, = Angulo de fricción 
y, " Densidad de la roca 
y, ~ Densidad del agua 
z~~~ Altura de agua en la grieta 
7 ~ Profundidad de la ¡,_'Tieta 
U = Fuerza de subpresion del agua 
V ~ Fuer La de empuje del agua 
W ~ Peso del bloque 
A ~ Arca de la superficie de falla. 



En las ecuaciones anteriores también se incorporan las fuerzas del agua y las fuerzas de 
estabilización por medio de pernos o anclajes. Es importante definir con anterioridad al 
amilisis. la localización de la grieta de tensión. aunque en algunos casos los 
movimientos no se han in1ciado y la grieta de tensión se puede obtener utilizando la 
expresión siguiente (Hoel-. y Bray. 1981 ): 

La expre;,ión presentada para el Factor de Seguridad puede ser simplificada para 
algunos casos. por ejemplo: 

l. No hay fuerzas e'\ternas (a y T -O): 

fS = [cA"' (w cos VI" -U -V sen VI )1un~j 
(w sen V' 1, + r • cos Vlp) 

' No ha\' fuerzas externas ni presión de agua: 

FS = (cA + W cos Vfplun~) 
· ib·in Vlp 

3 No hay fuerza;, externas ni presión de agua. ni cohesión: 

!·S = (iUn.if>) 
!un IJI 

1
, 

Análisis de falla en cuña 

La falla en cuña ocurre cuando la masa de roca se desliza a lo largo de dos 
discontinuidades que se interceptan en un ángulo oblicuo a la superficie del talud 
1 l'igura .J. 16 ). La formación de una falla en cuña depende primordialmente. de la 
lllologia: de la masa de roca. 
El analis1s cincmillico de una falla en cuña es controlado por la orientación de la línea 
de intersección de los dos planos. Las condiciones estructurales que se deben cumplir 
~on las Siguientes. 

á La dirección de la linea de intersección debe ser aproximadamente cercana a la del 
huzam 1ento de 1~ superficie del talud. 
h. El huzamicnto de la linea de intersección debe ser menor que el de la superficie del 
talud. 
e [1 buzamiento de la linea de intersección debe ser mayor que el ángulo de fricción 
promed1o de las dos superflc1es. 
En las figuras -1.17 y 4.18 se presenta el esquema gráfico del analisis cinemático de la 
ti1lla cr1 cuña 



o) CASO GE:NE:RAL 

e) TALUO ORENAOO 

b) SIN G~IE:TA OE TE:NSION 

5( A5Uioll 
SUUIIACION 

d) IGUAL ANGULO DE tRICCION [N LOS OOS PLANOS 

Figura 4.16 Esquema general de la falla en cuña. 
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Figura 4.17 Análisis cinemático de la falla en cuña (Hoek y Bray 1981 ). 



Una vez se ha realizado el análisis cinemática, usando métodos estereográficos, se 
puede calcular el Factor de Seguridad. 

a. Caso general 

FS = -
3
-(ca•X+ch•Y)+(A-yw Y)tant/Jh 

y,H 2y, 

Donde: 
C, y Cn = COhesiones 
1/Jo y 1/J;, = ángulos de rricción 
y, = Peso unitario de la roca 
y.,. = Peso unitario del agua 
H = Altura total del bloque 
X Y. A y B dependen de la geometría 

'Pa = Buzamiento de los planos a y b 
'fJ, = Buzamiento de la intersección 

sen e24 X = ---~"'-
sen e45 • ·Cose na • 2 

y sene13 

sen e35 • CosO¡.;Ha. 1 

A = C os lf a - cos lf h • co_s e na • nb 

sen !f, • sin2e na • nh 

B 
Cos l¡t h - cos l¡ta. cose na. nh 

' sen 1¡t, • sen- e na • nh 

b. Talud drenado 

' 
FS =-.)--(ca X +chr)+ Atant/J, + Biant/ln 

y,ff 

c. Talud no cohesivo 

e = o (solo fricción) 

FS ~ a tan $, + 8 tan <l>t, 

d. Igual ángulo de fricción en los dos planos 

FS = sen /3 . tant/J 
sen(q 12) tan~¡~, 
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Análisis de falla al volteo 

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

BLOOUE 1 _/' 

Figura 4.19 Esquema general de la falla al volteo. 

CONDICION DE ESTABILIDA 
DE LA COLUMNA 

D DESLIZAMIENTO 

D VOLlEO 

D ESTABLE 

El análisis cinemático requiere para que ocurra volteo. que se presenten las siguientes 
condiciones: 

a. F.! rumbo de la~ capas debe ser aproximadamente paralelo a la superficie del talud. 
En ningún caso la diferencia debe ser superior a 20 grados (Figura 4.20). 
b. El buzamiento debe cumplir la siguiente condición: 

Donde: 
'V" ~ Buzamiento de las capas 
'Vr = Buzamiento de la superficie del talud 
¡j¡, = Angulo de tTicción a lo largo de los planos. 
El procedimiento de análisis no es tan claro como para los otros tipos de falla y se 
sug1ere consultar las referencias de Goodman y Ara y ( 1976) y Hoek y Bray ( 1981 ). 
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INTRODtiCTION 

A closc relationship exists bctwccn thc geologic investigation and thc stability analysis 
of the slopcs of an open pit mine. One significan! result of this relationship is that the stability 
analysis is no better than the assessmcnt of pertinent geologic factors that entcr into the analy-· 
SI S. 

·In sorne slope stability problcms the engineering solution becomes obvious once the 
geologic framework is established. In other cases. establishing the geologic framework is only 
thc first stage in the process of analysis. Howcver, even in these cases the geology should not 
be neglectcd once thc analysis is madc. The gcology should be periodically reviewed when new 
slopes are excavated. This will help cnsure that the hasic assumptions for the analysis have not 
changed and will permit changes when new conditions are cncountered. 

1 n recent years improved mcthods of stabihty analysis ha ve been accompanied by ad
vances m laboratory testing techniques and new knowledge of thc shear strength of rock dis
continuities. At the same time there have been improvements in field geological descriptions. 

As more cxperience is gained in analyzing and predicting the stability of rock slopes, the 
1mportancc of certain geologic factors has become more apparent. Sorne of these factors were 
described in a paper g1ven at the Open Pit Mining Symposium in Johannesburg. South Africa 
in Septembcr 1970 (1). This paper includes many of thc points covered at that meeting but with 
addiuonal cmphasis on the significance of the major geologic structures. Other papers given at 
the South Afncan symposium also considcrcd geological and hydrogeological factors in slope 
stability analysis (2) (3) (4) (5) (6). 

This paper first describes the approach toa slope stability problem including assessment 
of !he relativc roles of ficld geology stud1es. laboratory testing, stability analyses, and continued 
slope monitoring studies. 1\'ext, is described a framework whieh has becn found useful for 
class1fying or separatmg the severa) types of slope stability problems encountered in open pit 
mines The principal geologic factors in slope stability problems in rock are discussed and brief 
comments are made on how thesc factors distinguish stability problems in rock slopes from 
those normally cncountered in soil slopes. The over-riding control of major geologic structures, 
espec¡aJJy faults. in most slope stability prohlems is emphasi1ed. In this regard the relative im
ponance ·or statistical stud!e> !S contrasted with knowledge of the positions of key structural 
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24 STABILJTY IN ÜPEN PIT MINING 

features shown on maps and the projected positions of these structures in cross sections of fu
ture mine slopes. FinaiJy, severa! elements in the stability of rack slopes wh1ch deserve special 
consideration will be described. 

APPROACH TO SLOPE STABILITY PROBLEMS 

The purpose of soil and rack mechanics studies of open pit mines is to ensure reasonable 
stability of the slopcs in the most economical way. Thesc studies generally mclude (a) detailed 
geological mappmg, (b) d~termination of thc groundw.ater conditions in the open pit area, (e) 
determination of the mechanica\ properties of the soil and rack by both laboratory and in-situ 
fte!d tcsting, (d) analytical studies of thc slope stability for given slope angles and in different 
portions of thc mine. and (e) monitoring thc behavior of thc slope with continuing geologic sur
veillance and appropriatc instrumentation. 

Depending on the results of the above studies, it may be necessary for safcty and stabil
ity to destgn Oatter slopes or to provide certain remedia! measures. These could, indude w1der 
benches at particular locations, drainage wells or drainage galleries, tie-back anchors or deep 
rock bolts, and surface treatmcnt of slopes to prevent loosening. ravelling, or erosion. 

Con01cting rcquirernents are alway.o, present in stability studies of open pit mines. From 
the viewpoint of economy. -stcep slopes and mínima! remedia! measures are desired. Howevcr, 
from the viewpoint of safety and stability (and therefore indirectly, economy), thc slopes should 
be as flat as possible and numerous remedia! measures may be required or desirable. It is diffi
cult for management to select the best excavation procedure until the stability of various pos
sible slopes has been evaluated. 

The primary responsibility for those conducting soil and rack mechanics investigations 
for stability studies of open pit mines is to prevent majar sl9pe failures which could result in 
loss of life and/ or serious production stoppages. In order to meet this responsibility a rather de
tai!ed initial study is required followed by continued mapping and surveillance of the open pit 
slopes and exposed geological features and careful monitoring of the groundwater conditions. 

Analysis of the test results, groundwater levels, and geological conditions must be kept 
up to date so that possible dangerous slope failures can be anticipated and prevented by apply
mg appropriate remed1al work where necessary. It becomes the duty of the geologists and soil 
and rock mechanics experts to anticípate potentially dangerous arcas long befare they start to 
fail and become obvious to the operating personneL Many of the investigated arcas wiJI bt 
shown by the studics to be relativcly safe; others. however, may be shown to be so cntical that 
1mmed!ate action is requircd. 

1t is best if the geologist has a working knowledge of the shear strength of natural ma
terials and of methods of stability ana!ysis. In thts way it is more likely that the truly significan! 
geologic factors will be recognized and mapped. In a similar vein, MÜI!er and Hofmann (2) 
recommended model tests at an early stage in the investigation to permit better selection and 
mterpretation of the geologic f1eld data. In any event, clase cooperation between the field geo
logJst and the personnel making the: analysis is esscntial. 

Thc role of the geologist is critica! tn both the col!ection and presentation of data for it 
1s. casy to collect more data than can be used in an analysis. This can result in the analyst mis
dJrectmg his emphasis. Hence. only thc most pertinent data should be presented. Yet any limit~ 
ation on the quantity of data presented to the analyst will reflect the prejudices of the collector. 
As a result, expenenced geologists are essential in this phase of a study, for the geologist's 
prtJudices must be m agreemem w1th and correctly anticipa te the actual modc of failure of the 
slope (should a failure occur), the location of the critica! materials, and the actual distribution 
of fluid pressure _"''ilhln the slope. h is therefore the job of the geologist to examine a large 
number of geologJcal paramcters and reduce them to a few significant one~. In many cases the 
f1nal dctermJnation of wh1ch parameters are significant must await the outcome of the pre
hmJnary stabillty analy~is. At this point ncw field invcstigations may be reqwred. 
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Müller and Hofmann (2) ha ve noted that in the "assessment of the stability of a slope the 
interpretation of the geological datais not only one of the most imponant but unfortunately one 
of the more unreliable and indeterminant steps." They also noted, and it has been our exper
ience, that stability calcu!ations using strength and fluid pressure parameters based upon geo
logical data are often made to severa! significan! figures. Occasionally these calculations may 
include consideration of errors resulting from different magnitudes of the selected parameters. 
Yet rarely is thought given to the majar error which may result from an unrealistic assessment 
of the relative significance of the parameters or from a wrong choice of parameters. Knowledge 
of regional geology, the origin of the local materials, and the stability and failure of natural 
slopes often helps to preven! such majar errors in the assessment of slope stability. 

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

THREE PRINCIPAL TYPES OF SLOPE STABILITY PROBLEMS 

Many different slopc ~tability problems can be encountered in the cxcavation of an open 
pit mine. These problems have different origins and commonly have appreciably different ef
fccts on thc design and operation of the pit. We havc found it convenicnt to group the typtcal 
mine slopc stability problcms mto three categones: 

Type 1 local slope failures involving a single bench, 

Type 2 large-scalc wedge failures involving severa! benches. 

Typc 3 - failurcs in sheared and decomposed rock which may involvc severa! benches. 

Thcsc types of slopc stabtlity problems are illustrated in Fig. 1 and are described below. 

el TYPE 1 

L.ocol fallurll 

bl TYPE 2 

L.ar~-ICOlt 

wtó'l' lo•lwrtt 

el TYPE 3 

Fa•h•rts or zon11 ot 

lheated ond dtcompoud rodl 

Fig. 1 - Three principal types of slope failures in opcn pit mines. 
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Local Slope Failures (Type 1) 

Local slope failures of small roe k masses a long one or more jomt planes. such as thc one 
illustrated in Fig. 1 a, are common m any large excavation. They are almost impossible to elimi
nate completely withQUI the use of excessively flat slopes or a costly slope-support system such 
as gunite applied over wirc mesh that is secured to rock anchors. In most cases, if a few local 
failures did not occur. onc might conclude that a slope is overdesigned and is probably too flat. 

These local failurcs are considered to extend a vertical distance of less than the height 
of one bench. Such failures would not usually appreciably intluence the overali mining opera
tiom for more than a few days at the most. The worst problem presented by these local failures 
is that of the haZ.ard tomen and cquipment. However, in sorne present~ay mmes the cost of a 
single piecc of equipment may excced 20 million dollars and in this case it would be possible 
for a local slopc fa!lure to appreciably change the en tare economics of the mine operation. Local 
failures may also be signif!cant adJacent to conveyor belts, tunnel portals, or other relatively 
permancnt mine structures. 

In general, good ~Jope design wtll mmimizc local failures but it is unlikcly that many 
mining operat10ns could afford to elimina te all such failures Safcty considerations may requtre 
clase observation and monuonng of certam indiv1dual bench slopcs by field pcrsonncl during 
the followmg excavatJon. lt i~ not essential that one have extensive training in field geologtc 
methods to recogmzc thc factors Jeadmg to these local failures. Experienced mine personnel 
oftcn recognize the geologic conditions leading to thesc failures at an early stage and adJUSt 
their mming operations accordingly. 

Larg.,..Scale Wedge Failures(Type 2) 

The presence of two or more through-going dtscontinuities. such as a promment bed
dmg-planc jomt or master jomt combincd w1th a fault. may lead to the situation illustrated m 
F1g. 1 b. This geologic condition ¡, potentiaily much more hazardous than the local failure. The 
hazard result; because: (a) a much larger rock mass may become in volved in the slide: and (b) 
the geologic conditions lead1ng to the failure are often difftcult to detect in advance, hence, 
there 1s less chance that the failure will be pred1cted. Thc d1fficulty in detection and prediction 
occurs where two advcrsc geologic structures are separatcd by hundreds of fect at the surface 
and whcrc the intluence of rack wcathering or othcr overburden may make thcm hard to de
tcct. Careful geolog1c ticld v.ork' may be reqUJrcd to find thesc signiftcant structures, the struc
tures must thcn be projcctcd to ant1c1patc the1r influencc on futurc mine slopes. 

Condition~ conduci\'e toa large-scale wedge faliure can cause mine operators and work
ers to develop a false sense of secunty as there may be little or no warning of an imminent slope 
fallure untll the lme of intcrsect1on of the two geolog¡c structures is cxposed or .. day-lighted". 
In thc e.xamples shown in F1g. 1 h. the fallures probably would not occur until thc cxcavatwn 
had rcached to wahm a fcw feet of thc 1ntcrsect1on of the fault and thc master JOÍnt. A failure 
of such a rock Y.cdge could stop minmg opcrauom for months and could concc1vably change 
the econom1cs of thc cnt1re operauon. For thcsc reasons 1t beco mes one of the pramc obhgauons 
of the project gcologist to !acate thc princ1pal through-going structures and to antic1pate such 
failures befare they occur. 

Failures of Zones of Sheared and Decomposed Rock (Type 3) 

\\'hcrc the mmc slopes encountcr w1dc fault 1ones containing shcared and decomposed 
rocJ.... the slopc de~1gn u~ed for thc sound rock will ha veto be modified to account for thc wcaker 
material. 

Thc gcolog¡c evidence of such weaJ... matcrials is usually easier to see than that for Typc 
2 failures. Howevcr, like Typc 2, the slope may not fail until the excavat1on has proceeded con
SJderably below the clevauon where thc wcakcr materiab were first encountercd. 
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Failures of Types 1 and 2 are best analyzed by the techniques developed m rack mcch
anics, whereas failures of Type 3, as illustrated by Fig. le, can usually be treated by the more 
conventional methods developed in the fíeld of soil mechanics. Adverse graundwater condi
tions are commonly encountered where the geologic structures are such that Type 2 and Typc 
3 failures may develop. 

Summary of the Principal Types of Stability Problems 

Conditions leading to failures of Types 2 and 3 are important enough to be major con
siderations m the layout of an open pit mine. Thus. the main objective of an exploration pro
gramme would be to identify and describe the maJar fault zones. arcas of weathered rock. and 
all thraugh-going JOints, faults, and beds of weak rocks. The pit layout and slopes based u pon 

.the major geolog•c structures would then be modified to whatever extent 1s possible by the 
characteristics of the secondary d1scontinuities in arder to minimize the occurrence of the Type 
1 failures. 

Since a mine pit has severa! sides, the through-going geologic structures are likely to 
intersect more than one side. Therefore, the most favourable position and slope for one side of 
thc pit may result in stability problems for another side. In these cases the slope stability prob
lem beco mes one of optimizatlon of the pit layout geometry. 

DIFFERENCES IN STABILITY PROBLEMS FOR SOIL AND ROCK 

Two main groups of geologic factors distinguish slope stability problems in soil from 
those of rack. One group of geologic factors is relatcd to thc ommprcsent structural defccts 
found in rack masses and the special strength problems that result, whereas the other group is 
related to special groundwater conditlons wh1ch are more cornmonly associated with roe k mass
es than with soil. The critica! groundwater conditions are often a direct consequencc of the 
presence of structural defects. In general, rock masses are best considcrCd as possessing aniso- "i·· 
trap1c strength, pcrmeability, and deformability characteristics to a much greater and more 
significant degree than do soils. 

SIGNIFICANT GEOLOGIC STRUCTURES 

Oriented Planes and Zones of Weakness 

The distinguishing feature of slope stability prablems m rack is that the failure planes 
conform so closely to pre-cxJSting planes of weakness. In the average slope stabihty problem 
in soil, but adm1ttedly not in all cases, one assumes that the soil has a relatJvely equal strength 
m all directions. However. in rack the strength along a discontinuity may be only a small frac
tion of the strength of the intact material. Hence. the need to locate and establish the onenta
tion and strength propenie; of the critica! discontinuities in rock is obvious. There is seldom an 
equivalen! need to establish the location of a single plane in soil slopes. Residual soils would, 
howcVcr. be important except!ons to this generah7.ation. 

In addition to changes m strength. discontmultJes and weathenng can result in equally 
large changes 1n the modulus of deformation and the permeability. These changes are all pos
sible within the same rock type resulting in larger variations than are commonly found withm 
a single soil type. 

Variations in Strength Due to lrregularities Along Rock Discontinuities 

Seldom does one ha ve to consider the nature of the irregularities along fa1lure surfaces 
in soils. Yet in rock the irregularities along a fault or joint surface can mean the d1fference be
tween stability and failure of a mine slope. The presence of irregular rock surfaces (such as 
those shown in F1g. 2, 5 and 6) can result in the possibility of different modes of failure along 
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the same rack surface. Depending upon the normal stress leve!, the irregularities can be over
ridden or sheared off. Thus. different shear strength-normal stress relationships exist at differ
ent stress levels for the same rack surface. These and other effects have been described by 
Patton (7) (8) and others. 

Large Losses of Shear Strength Due lo Displacements 

The intact shear strength of rock is much larger than the "undisturbed" strength of soil 
having the same mineralogic composition. However. the residual shear strength or the strength 
obtained after large displacements is roughly the same for soil as for a relatively Oat JOint sur
face on the equivalen! rack. Hence, the loss of strength wllh displacements can be severa! orders 
of magnitude greater for rack than for soil. Th1s relationsh1p is shown in F1g. 2. 

Fig. 2a shows shear strength vs. displacement curves for a rock and a soil with the same 
mineralogy which were tested under the same normal stress an1. lt is obvious that the peak 
strength for the rack will be many times that for the soil, yet as displacements continue the 
residual strength of both matenals is approximately the same. Fig. 2b is a summary plot that 
one could prepare from a series of shear strength tests on a series of identical spec1mens of rack 
and a series of identical spccimens of soil. both series having the same mineral composition. 

The max1mum and residual shear strengths are plotted for cach test at the appropriate 
level of normal stress. The results for the two tests from Fig. 2a are shown plotted along the 
verticalline for an,· Fig. 2a and 2b are two ways of illustrating that the loss of strength possible 
in rocks is of a much greater magnitude than that for most soils. The large loss of strength with 
small displacements rhat is characteristic of many rack discontinuities is one reason why ob
servations of small displacements are so significan! in slope stability studies. 1t is also why 
failures of rock slopes often give less advance warning than is common for failures in most 
soil slopes. 
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1 

k-..-..;:.::-.,::_ ~res-,d-u-ol st~th.!_-=- ;.~2 
o OISPLACEMENT, X crnr NORMAL STRESS, O'n 

o) Sheor Strength vs 01splacement b) Shear Strength vs Normal Stress 

Fig 2 -:- Comparison of the loss of strength with displacements between soil and rack. 
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Fig. 3 - Significance of pre-existing displacements a long faults. 
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The low residual strengths obtained along rack surfaces which have undergone consider· 
ablc displacement is onc of the reasons why uncemented faults and shears are so significan! in 
slope stability problems. Fig. 3a is a cross section of a rock slope with an irregular joint and an 
uncemented fault. both with unfavourable orientations. In this example porewater pressures 
'are assumed to be negligible. Fig. 3b shows the shear strength diagram for the irregular joint. 
Since the shearing strength at small dtsplacements is shown to exceed the shearing stresses, the 
joint will remain stable. However, Ftg. 3c shows that when the pit is excavated deeper to ex
pose the uncemented fault the shearing strength at all displacements will not be sufficient to 
resist !he shearing stresses and a failure of the slope will result. 

The geologist must search for faults or shear zones having low shear strengths due to 
previous displacements. The search 1s aided by the knowledge that faults or shear zones are 
characteristically associated with particular geologic environments. These include: 

(a) faults subparallel to or in secondary or conjugate alignment to regional faults, 

(b) bedding plane faults m shales where they are interbedded with other rack types, 

(e) foliation shears m schists and slates, and 

(d) fohat10n shears along micaceous bands within gneisses. 

The faults or shears described in items (b) and (e) above are particularly common in folded or 
inchned sediments and adjacent to thick layers of a relatively less deformable rock such ·as 
sandstonc. basalt, quartzite. or amphibolite 

Examples of faults or shear zones in severa! of the geologic situations described above 
are shown on Ftg. 4. 

lrregularities Associated with Faults and Shear Zones 

Different types of irregular surface> are commonly associated with different sets of joints 
and faults. In adduion, the nature and cffect of !he irregularities may be different in different 
directions on the same rock surface due to an oricnted structure developed on the surface. 

.¡ ¡, 
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b) Sch•sts Adjocent lo Quortzite 

1 

e) Micaceous Bands in Gneiss 

Fig. 4 - Typical occurrence of shear zones in layered rock. 
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Fig. 5 ·- Details and effecis of irrcgularities on fault surface. 
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Thesc d1fferences can ha ve the effect of changing the equivalen! angle of shearing resistance 
of a rack surface by 15° or more. Hencc, thc orientation of the irregularities is imponant in the 
field, in the laboratory, and in in-situ testing procedures. 

The role of such oriented irregularities along a fault surface is shown in Fig. 5. Two 
faults are shown in Fig. 5a, both inclined with an unfavourable orientation towards the slope. 
The direction of movcment in past gcologic history along fault No. 1 was north-south resulting 
m flutings in this direction. whereas thc direction of movement along fault No. 2 was east-west 
resulting in east-west oriented flutings. 

Fig. 5b 15 a close-up sketch of a portian of onc of the fault surfaces shown m Fig. 5a. The 
shear strength in the dircct10n of fault movements, striations, and deep fluting is shown as 

T 1 or T 2 while thc shear strcngth of the fault plane perpendicular to the flutings is T, or 
T ,. 

The shear strength in the direction T 1 may differ somewhat from T 2 due to thc pres
ence of small R1edel shcars which are sometimes observed along fault surfaces The Riedel 
shears are generally observed to be inclined downward atan angle cf>/2 in the opposite direc
tion to the sense of movement of thc particular fault block being examined. 

The value of the sheanng resistance T _. and T 4 in the direction perpend1cular to T 1 

and r, may be appreciably higher because the deep flutings must be overridden. For relatively 
sound rack at moderately low stress levcls. thc angle of shearing resistance in the direction of 

T 3 or T, will be the su m of the angle of shearing resistance for a Oat plane plus the anglc 
i shown on Fig. 5b. 

The mcchanical significance of the different orientations of the Outings is demonstrated 
m Fig. 5c. The shear strcngth-displacement curves in thc directwn of previous fault movcment 
are givcn by curves T 1 and 7 2 , while the shear strength in the direction perpendicular is 
given by the curves r 1 and T 4 . Superirnposed on Fig. Se is a horizontal line approximating 
thc magnitude of shearing stresses (assumed to be roughly thc same for hoth faults) acting on 
the two faults in the field. The position of this lme with respect to the shcar strength T, and 

T, indica tes that fault plane No. 1 would fail, while fault plane No. 2 would not slip downhill 
perpendicular to the flutmgs because the shear strength r 4 1s greater than the magnitudc of 
thc shear stress. 

Different Sizes of Irregularities 

Therc can be severa! orders of magnitude of the surface irregularities. Fig. 6 is an actual 
trace of a bcdding planc m hmcstone which is approximatcly 5 ft. long and illustrates how com
plex irregularit1cs can become m nature. Th1s figure shows a discontmuity having irregularities 
of two d1fferent orders of magnitude. A series of smaller second-order irregularities with larger 
anglcs of inchnauon from thc overall dip of thc surface (shown in pare a) is superimposed u pon 
a series of larger firs1-ordcr irregulanties (shown m part b). 

Both ol these !-.izes of 1rrcgularities can influence thc shear strength of thc in-situ rack 
mass. However, field stud1es of natural slopcs in sandstone and carbonate rocks ha ve indicated 
that the shcar strength of the1r di~contmult1es !S more closely associated with the smaller i
values corresponding to those obtained from the larger first-order irregularities. Thc implica· 
tion is that sorne natural slope forming processes such as creep, ice formation, wcathcring, 
and cumulative displaccmcm~ duc to repeated application of dynamic carthquakc force~ tcnd 
to cause the failure of thc smaller, steepcr irregularitics. These events leavc only the largcr 
irregularities (which rcquire larger displacements to be ovcrcome) to be effectivc in thc stahil
ity of natural slopes. Uowcver. these natural geologic processes have not had time to operate 
1n pit slopes and the mmor irn:gularitics are often responsiblc for the relative stability of these 
slopcs. Other SIZes of irregularitle>. both smallcr (e.g., grain size, etc.) and larger (e.g., small 
flexures and folds, etc.) than those shown m f1g. 6, are signif1cant m field and laboratory de
terminatlon!-. of thc shear strcngth of rod. with thc larger scale irregularities becoming more 
Significan! m field problems. 
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e) Second- Order 
lrregularities 

average dip 

,:;32° 

•= 34° 
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b) F1rst-Order 
lrre9ularities 

Fig. 6 - A discontinwty wtth first and second order irregularitics -- after Patton (7). 
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Fig. 7 - S•gniflcance of faults in slope stability problems. 
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Those experienced in the analysis of rock slopes generally recognize the much greater 
importance of faults and other through-going geologic structures with respect to the more 
plenliful discontinuous and/or irregular joinls. The importance of lhe lhrough-going slructures 
may sometimes be forgotten beca use of the enormous amount of work and expense that may 
be in volved in detailed joint surveys and in lhe plotting and analysis of these data. We believe 
that there are relatively few instances in which the joint orientation data turns out to be more 
important than knowledge of the position, orientation, and strength characteristics of the ma
jar through-going structures. A sketch summarizing many of the reasons for the increased 
significancc of the through~going structures appears as Fig. 7. 

F1gure 7a shows a rock mass wilh disconlinuous and/ or irregular rock joints; Fig. 7b 
shows the same rack mass aftcr a shearing displacement of natural origin has occurred along 
one of the pre-existing sels of joints. The effects of the shearing displacement (lisled in Fig. 
7) are as follows: 

(a) Continuity is increased. Hence. the arca of influence of the structure is increased 
and the cohesive component of the strength 1s decreased. 

(b) lrregularities are decreased. Hence, bolh lhe shear slrength parameters q, and e 
are reduced and lhe slrenglh parameters will approach those of lhe residual shear 
strength. 

(e) Perrneability is oltered. The increase or decrease in permeability can be complex. 
Such changes in permeability can often lead to decreases in the shearing resistance 
along lhe fault. 

(d) Weathering ond alterotion ore common along faults. The new weathering producls 
are frequently clay minerals or other sheet silicates such as tale or chlorite. Hence, 
reduced angles of shearing resistance are common. 

There are a great many names given by geologists to faults depending upon their sus
pected origin. sense of shearing displacement. and other characteristics. Yet, whatever their 
name. they tend to have many characteristics in common. Fig. 8 is a sketch of a typical cross 
seclion of a fault. The fault has a central zone of crushed and sheared rock called fault breccia 
(a) flanked by fine-grained oflen clay-rich faull gouge on eilher s1de (b) and with slriated and 
slickensided surfaces found on lhe bedrock surface (e). The zone of rock (d) adjacenl lo eilher 
side of the fault is likely lo be more highly fraclured than lhe surrounding country rock (e). We 
w1ll refer to this sequence of materials as the typical composite fault. 

There are many varialions to th!S sequence. For example, lhe breccia may be missing, 
lhe breccia and gouge may be missing, lhe fractured rock may be missing, and any or al! of 
these layers may have heen recemented In addition, weathering often extends apprecaably 
deeper along faull zones and hydrothermal alteration is common along faulls due lo lhe up
ward movement of deep-seated fluids. The weathering and alteration can superimpose addi
taonal zones of materials w1th different physical properties. 

The most significant engineering propertaes of the zones in the composite fault are also 
indicaled on Fig. 8. These include the low shear slrength of the gouge-rock contact, described 
by Kanji (9). The shear slrength of lhe gouge tends lo be h1gher than what one mighl at first 
suspect as 1t usualiy contain.s an appreciable percentage of silt and sand-sized material. Resi
dual angles of shearing resislance of gouge tend lo be on the order of 15 lo 25° but large vari
ations are possible. For example. we have measured values of 10 to 30° for gouge containing 
montmorillonitzc clays. 

Once a fauk is found and its alignmenls established, ils influence on slope slabilily 
must be assessed. Many faults exisl which have little or no influence on the slability of lhe 
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SIGNIFICANT STRENGTH 8 

PERNEABILITY CHARACTERISTICS 
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F1g. 8 - Typical cross secllon of a compos1te fault. 

slopes, yet other faults and combmations of faults can be the most significan! geologtc factors 
m the analysis and prediction of the slope stability problem. 

SIGNIFICANT HYDROGEOLOGIC FACTORS 

Unequal or Directed Fluid Pressures 

Fluid pressures withm a rock mass act perpendtcular to the surfaces of the discontinui
ues Whcn there are many jmnt sets \oloith many different orientations and when the joint spac
ing 1s small, the fluid pressure wllhin the rock mass can be treated in a similar fashion to that 
used for soil slopes. However, when the distribution of jomt orientations is anisotropic and 
when thc spacing between Joints is increased, many unusual distributions of fluid pressure can 
result 

In. roe k masses 1t is possible to ha ve the fluid pressures and hence the shearing forces 
change appreciably from one JOint to the next. F1g. 9 illustrates this point for the water leve! is 
much lower m joint a-a than in joint b-b As a rcsult, thc magnitude of the force Pb due to the 
hydrostatic fluid pressure a long joint b-b is severa! times the force Pa acting normal to joint 
a-a Fig. 9 also lllustrates the importance and the difficulty of obtaimng critica! fluid pressures 
in rod. slopes. Although we might have frequent and precise water levels recorded in pieza
meter 1 m joint a-a. the records are likely to be complete! y misleading with respect to the more 
cntical water levels obtaincd from piezometer 2, in jomt b-b. 
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Piezometers 
2 

Fig. 9 - Possible large differences in fluid pressures in adjacent rack joints. 

Large Fluctuations in Groundwater Levels 
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Groundwater levels are likely to nuctuate much more in rack slopes than in many soil 
slopes due to the smaller percentage of void space in rocks. Fig. 10 shows the effects on the 
groundwater table of a 1-in. rainfall which entirely infiltrates into a porous soil slope and a 
Iow porosity rock slope. In Fig. lOa the 1-in. rainfall can produce a 3- to !O-in. rise in the ground
water leve! assuming porosities of 33 to 100%, respectively. However. in Fig. IOb thc same 
rainfall on a rack slope could produce incrc:ases in groundwater levels on the order of tens of 
feet Fortunately. the rack adjacent to many rock slopes becomes more permeable because of 
jomts opening due to blasting and stress relief. This zone of more open jointing serves to re
tard the devclopment of high water pressures near the slope surface. 

o) Porous Soil Slope 

AG.WT 
IO's of feef 

possible 

b) Low PoroSity Rock Slope 

Fig. 10 - Comparison of groundwater nuctuations between soil and rack slopes. 
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lnfluence of Groundwater Flow Systems 

The complete view of the innuence of fluid pressures on thc stability of mine slopes may 
not be available until the naturc of the regional groundwater flow system is known. The princi
pal reason for studying the reg1onal Oow system is to determine if the mine will be located in a 
reg1onal groundwatcr rechargc arca. a discharge area. or in sorne intermediate area (see F1g. 
11). The prcsence of a groundwater discharge area (Fig. !la) indicares a greater possibility 
that excess pare-water pressures may be found in the walls and beneath the Ooor of the mine. 
In such cases the slope stability problems are likely to be aggravated. Furthermore, without 
sorne knowledgc of the regional flow pattern erroneous conclusions can be drawn with respect 
to the suitability of dramage facilities and other remedial measures. 

The position of thc groundwater table oftcn gives little indication of the portion of the 
rcgwnal llow system that is present. 1t generally takes the distribution of porewater pressure 
from two or more piezometers installed at different depths, such as at (a) and (b) in Fig. !la. 
The mcreased water leve! in the deeper piezometer (e) from that of (d) in Fig. 11 b suggests the 
presencc of a groundwater recharge area. Although the presence of a groundwater discharge 
area does not necessarily mean that fluid pressures will be excessivc. and the presence of a re
charge arca does not necessarily mean that no fluid pressurc problems will be encountered. 
k nowledge of the regional flow system is the starting point for understanding the role of fluid 
pressures in a mine pi t. 

The present authors have discussed in more detail (10), the role of groundwater flow 
systems in slope stab1lity studies. In that paper the concepts developed by Hubbert (11), T'óth 
(12), Freeze and W1therspoon (13) (14). and Meyboom (15) were applied to slope stability 
problems. 
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Fig. 1 1 - Open pH mines in different parts of a groundwater flow system. 
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SPECIAL EFFECTS OF FAULTS ON THE HYDROGEOLOGY OF SLOPES 

A signifícant engmeering property of faults is their effect upon the permeability of a 
rack mass. The typical composite fault that was shown tn Fig. 8 may have one or more low 
permeabilit) zones associated with the fault gouge which separates two zones of high perme
ability in the fractured r9ck. In addition. the fault breccia may be more permeable than the 
gouge. Thus. faults can act as groundwater barriers, as groundwater co.nduits. or as both at 
the same time. The net result of th1s complex layering of zones with different permeabilit1cs 
is that faults can ha ve a variety of effects on the flow of groundwater and on the resulting dis
tributions of fluid pressures on a potential failure surface. Since the distribution of fluid pres· 
sures has a major effect on the stability of a slope, it is not uncommon to find springs and secp· 
ages of groundwater along faults wh1ch have served as a failure surface for a mme slope failure. 
Wilson (16) described such conditions for a failure of a portion of the Bingham Canyon pit. 

Several consequences of ttiis zonation are illustrated in Fig. 12. One possibility is that 
the fault may actas a groundwater barrieras shown in Fig. 12a. In this case the rock adjacent 
to the pit slope may be well drained yet unfavorable groundwater conditions may exist that 
could lead to a slope failure. Fig. 12b shows a fault serving as a groundwater conduit leading 
water from a nearby stream mto the pit slope. In this case the dual behavior of the fault due to 
the prescnce of one of the low permeabthty layers in addition to the fractured roe k may prevent 
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Fig 12 - Different effects of faults on groundwater conditions. 
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the groundwater in the fault zone from reaching the drainage gallery shown. Fig. 12c shows 
a fault servmg as a subsurface drain which would increase the stability of the mine slope. 

lt 1s clear that groundwater flow in and around faults and similar features, such as dykes 
and sills. requires special attention in slope stability studies. The physical properties of the 
fault zone materials must be considered as wcll as any change in permeability or change in 
physical properties due toan offsetting of lithologic units or other geologic structures. lntersec
tlons of faults require additional attention as the jointing intensity can be much higher here and 
the effects of weathenng much deeper. 

A large number af exccllent papers have been written an the role of groundwater in 
slape stability. lncluded are thase by Terzaghi (17) (18), Casagrandc (19), Müller (20), Pacher 
(21). Kcnney (22), Louis (23), Lane (24). Margenstern (25), Pentz (26). Brawner (27) and Wit
tke (28). 

lt lS apparent that it is more difficult ta abtain representative ar critica! distributions af 
fluid pre<>ures in rack slopcs and it is more difficult to ensure that remedia! drainage is effec
!lve than in mast slopes in s01l Mareaver, the effects af the fluid pressures may be grcater than 
far soil slapes as the rack slapes are likely ta be cut steeper. 

OTHER GEOLOGIC FACTORS 

Weathering and Hydrothermal Alteration 

When geologic weathering occurs in soil the adverse effects are usually minar in com
parisan with the effects af weathering in rocks. In fact, in many instances the weathered sails 
are also dessicated ar may be cemented and are stranger than the pre-existing unweathered 
sails. The effect af weathering an a rock mass is ta greatly degrade 1ts strength, to apprecia bly 
change its deformability and permeability characteristics, and ta develop a complex three
dimensional arrangement af residual soil. weathered rack, and unweathered rack. In addition 
ta bemg mfluenced by the results of surface weathering processes, mine slopes often contain 
decomposed rock due to hydrothermal alteration, particularly in association with faulting and 
igncous mtrusions. 

Large areas of weathered or hydrothermally altered rock may be found along wide fault 
zones such as that shown on the Type J slope failure givcn in F1g. le. Such zoncs often have a 
majar innuence on the groundwater flow .and for th1s reason may cause excess pare prcssures 
within and ad_1acent to the fault zone. 

Thc onflucnce of weathering m open pit mmes is likely to be fclt in the upper benches. 
Howevcr. in sorne instancc~. where open pit mines are cut into the sides of large hills or moun
tains. the stabihty of thc upper weathered tones can appreciably influence the entire pit opera
tion. Such a condition is illustratcd in Fig. 13. 

Slope failures in residual soils and weathcrcd rocks are often closely related to relict 
discontlnuities thai remain from Joints and faults in the original rock. Thc influence of joint 
irregularities 1s d1mmished as the strength of the matenals forming the interior of the irregulari
tres IS reduced. thus increasing the possibiluy that they are sheared off rather than overridden. 
Weathering also lends to form zones of materials with different permeabilities which are align
ed parallel to natural surfaces. The layenng of lower permeability layers over higher perme
abiluy laycrs parallel to a slope can result m the developmcnt af artesian or exccss porewater 
pressures m weathered slopes which may precede a slope failure. Deerc and Patton (29) sum
marizcd data on typ1cal weathenng profilcs, cxploration, and design of slopes in residual 
soils. 

Size Effects 

In soils one docs nol cxpcct apprec~ablc changcs in strength from thc small. relatively 
undisturhed laboratory spccimen to thc: largcr in-situ test spccimen to the ent1rc failure plane 
whose strength is mobihzcd in the mine slop,c (excludmg considerations of progrcss1ve failure). 
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Posstble slide along relict joints 

Fig. 13 - Mine slope affected by stabihty of residual soil and weathered rock. 

Howevcr, in rack such variations in strength do occur so as to complica te the problem of cor
relating strengths obtamed from laboratory and f1eld tests to the overall strength that can be 
assumed to be mobihzed along a potential failure surface in a mine slope. Such effects were 
described by Deere et al. (30). 

Variety of Geologic Conditions Relevan! to Rock Slope Stability 

Many different geologic conditions can be present in local areas so as to result in (a) a 
vanety of slope failures each with a different geologic origin, or (b) large slides in which a var
iety of geologic factors are operative to contrihute toa complex sliding history. Whether one is 
required to anticipate the variety of geologic conditions that could lead to rack slides or to at
tempt to understand the origm of a complex rack slide. experienced field geologists are essen
tial for obtaining meanmgful conclusions from such studies. The variety of geologic details 
that are significan! in a study of rack slopes in a given locality is likely to far exceed !hose 
encountered in soil slopes m a Similar arca. Thcsc points have been illustrated in a previous 
paper ( 1) with examples of rack slides from two localities - the Muskingum open pit coal 
mmc near Zancsville. Oh10, and from highway cut slopes in eastern Peru. 

Role of Regional Stresses 

In considering the regional stress field, lt, at first, may appear desirable to oricnt the 
shape and slopcs of a mine to make tensile stresses nonexistent and to keep large concentra~ 
uons of compress¡vc stres~e!-1 at a mtnimum. Yet, however attractive such a proposal may ap~ 
pear. in most practica! cases the structural defects in the rock slopes are far more s1gnificant 
considerations for slope stability than conforming to the regional stress pattern. Only in rare 
instances does it seem likely that the regional stress history would appreciably influence the 
design of thc pit layout and slopes. Howcvcr. protruding horizontal or vertical corners or con
vex curves in the slopes should be avoided wherever possible. This is because they tend to be
come detached from the main rock masses duc to the development of extension fractures or 
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sheeting joints behind them. 
Regional stresses can play a secondary role in pit slopes where they can cause differen

tial movements between adjacent rack units due to stress relief strains. Such movements can 
have significan! effects if faults with unfavourable orientations are developed in the weaker 
layers (see Fig. 4) and if the joints in the adjacent brittle layers open up so as to result m the 
development of a highly permeable zone of jointed bedrock in an adverse position. In addition, 
high horizontal stresses can cause the base of excavations to heave and cause severe distortions 
at the toe of rock slopes. However, unless unfavourable pre-existing structures are present m 
the pit slopes, these events should not apprec1ably affect slope stability. 

Regional stresses may or may not be included as a causative foiJowing force acting w 
produce failure of a rock mass. The effectiveness of such a force would depend upon (a) the 
critica! shear strength vs. displacement characteristic·s, (b) the magnitude of the displacements 
caused by the regional stresses, and (e) the strength required to maintain stability. In most 
cases it seems unlikely that displacements due to regional stresses would be sufficient to reach 
a strength at which the rock would fail; however, severa! exceptions to this generality can be 
imagmed. 

For these reasons, the principal effect of regional stresses in slope stability problems 
generally is to cause displacements along pre-existing planes of weakness and to sorne extent 
through limited areas of intact rock. The displacements could help to reduce the strength of 
the rock mass if the potential sliding surfaces had not already reached residual values of shear 
strength. 

GENERAL TIMING OF GEOLOGJCAL STUDIES 

The fíeld geology mapping and the field and laboratory testing programme will neces
sarily develop most fully in the early stages of the study of an open pit mine. Occasionally, 
borings, adits, and test pits for mineral assay purposes can be combined with requirements for 
developing geologic studies for slope stability. Otherwise, additional exploration work will be 
required. Following !he documentation of the geologic framework, groundwater conditions. 
and phys1cal propertie•. the slope stability analysis can proceed. In the following years. field 
mappmg of new exposures should continue, tests should be performed. and new analyses made 
for specific problems which may appear to warrant special attention. Thus, as the mine is devel
oped, the emphasis will gradually change from field .mapping, testing and analysis to instru
rnentatJOn and slope ffionitonng where required. 

ROLE AND RESPONSIBILITY OF THE ENGINEER)NG GEOLOGIST 

The engineering geologist in a slope stability study is usually responsible for geologic 
and hydrogeologic surveys. the presentation of the results of these surveys, recommendations 
regarding funher work required, statements concerning the reliability of the data obtained, 
and placing the information gamed in historical and physical context with the geology, hydro
geology, and physiography of the surrounding area. 

The geological and hydrogeological survey should include the following items: 

l. A review of the regional geology, hydrogeology, and seismirity. This field and office 
study would include a re-examination of regionaf structure. strattgraphy. and groundwater 
Oow systems. Airphotos or other remole sensing techniques may be useful at this point. The 
rev¡ew of the seism•city of the region should be included. 

2. A fleld study of the local subsurface geology. Material descriptions (of both rocks 
and soils) are required and the local stratigraphic column must be developed if it is no! airead y 
known. Adverse soil and rock types and the general sequence of permeable and impermeable 
zones must be established. 1 ndex property tests may be use fui in detecting the roe k and soil 
types with low shear strengths. Destruct1ve and nondestructive testing and examination of 
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samples may be used. This work may mclude petrographic examination of thin sections for 
mineral contcnt. for evidence of weathcring or alteration, and for determining microscopic 
fabric. X~ray diffraction studics are useful to identify the types of clays or any un usual minerals 
which rnay be present. Atterbcrg limit tests are useful in soils. shales, and fault gouge 10 gain 
sorne insight mto thcir general shear strength characteristics. 

3. A lield study of the geologic structures present. These structures would include 
joints. faults. and other structures that could inlluence the stability of the mine slopes. Two 
types of structures will usually be encountered - those that are discontinuous and very 
irregular and those that are continuous - and these must be treated separately. 

(a) Discontinuous and very irregular structures would include many types of joints. lt is 
sometimes us~ful to map the orientation. frequency or spacing, continuity. irregularity and 
other surface characteristics. fillings and alteratlon. This infonnation may be summarized on 
a stereographic projection or otherwise tabulated for use in the stability analysis. When the 
rock mass has different systems of discontinuities or very irregular structures in different parts 
of the mine. it may be useful to determine the approximate boundaries of each structurally 
homogeneous regían. Methods of collection and presentation of this orientation data ha ve been 
described by Broadbent and Rippere (5), Piteau (4), Robertson (3) and by Pentz(26). 

(b) Continuous structures would include faults, master joints. bedding plane joints, 
foliation joints. shear zones. mylomtic seams. dykes and sills. and unconformitles. These 
geologic factors can be mapped and displayed on stereographic projections but it is most 
essential that their actual positions be mapped in the field and displayed on maps and cross 
sections. Other characteristics of these structures which could influence their strength and 
permeability should be noted and samples collected for laboratory tesung. These characteris
tics would usually include: w1dth of the structure; the average orientation of the structure to
gether with the minimurn and maximum dips and the .. wave length" or size of rack mass that 
m1gbt be affected by either of the extreme dips; the presence of slickensided surfaces and 
striations: and the orientation of any surface linear features, gouge, breccia and other filhngs, 
weathering and alteration products; and water seeps. 

4. A study of rock weathering and alteration. The weathering profile should be 
described and delineated. The average thickness and material characteristics of each zone in 
the weathering profile should be noted as well as the maximum and minimum thickness and 
any anomalous characteristics. Any apparent relationship of springs or water seeps to the 
weathering profile should also be noted. Fig. 14 shows a typical weathering profile for meta
morphic and intrusíve igneous rocks and Jllustrates the terminology and proposed classification 
system for describing a weathering profile. Table 1 provides a key for distinguishing the zones 
withm a weathering prefiJe. 

5. A study of groundwater conditions. Regional and local groundwater flow systems 
should be delineated in suffic1ent detail for realistic predictions of groundwater behavior to be 
made as the mine is excavated. Emphasis should be placed on locating and characterizing 
the groundwater aquifers or conduits, and aquicludes or barriers. The existence of different 
groundwater compartments should be suspected on either side of majar faults, unconformities. 
dykes and sills. etc. Spring; and surface water sinks should be noted along with llow direc
tions. The influence or contribulion of the local surface water to subsurface flow should be 
investigated. 

Particular attention should be d~rected towards the possibility of low permeability lay
ers ex1sting below the floor of the mme or behind a proposed slope. Such low permeability 
layers might permit high fluid pressures to develop below or behind them and lead to heaving 
of the pit floor or slides in the pit slopes or both. 

Special piezometers and pumping tests are frequently required in addition to water 
pressure tests and water leve! measurernents that could be made in small diameter boreholes. 

•1 
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Fig. 14 - Typical weathering profile for metamorphic and intrusive igneous rocks. 

The groundwater information is so importan! in a stability analysis that almost every borehole 
madc on the mine arca should be used to obtain groundwatcr data in addition to data collected 
for other purposes. Thc mínimum groundwater data obtaoned from any boring would be the 
leve! of thc groundwatcr tablc, the water leve! in the borehole measured every 24 hours during 
drilling (preferably at the beginnong of each morning shift), and any unusual losses or flows of 
groundwater noted. An important aspect of groundwatcr studies in slope stability investigations 
is to know the magnitude of seasonal groundwater fluctuations, both in an upland arca and in 
the viconity of slopes. One or more permanent water leve! recording gauges placed early in the 
exploration programme will assist in estimating the magnitude of such fluctuations during 
mining operations. 

6. A study of nisting slope failures and of the stability characteristics of local natural 
slopes. Such a study is often re4uired. In this way valuable information may be gained with a 
mínimum of cost to the mine owner. Existing slope failures within the mine may be useful to 
back-<:alculate strength parameters and to check the results of laboratory tests and analysis. 
Air slaking or other surface deterioration of the existing mine slopes should be noted. 

The pnncipal problem in using past slope failures is that the magnitude of the fluid 
pressures actmg at the time of failure can never be known. Sometimes conditions are such that 
thc fluid pressures were probably negligible and in a few cases relatively accurate esti
mates can be made of the critica! fluid pressures. Another problem with using old slides is 
that the surface or surfaces of sliding may be covered up or obliterated. Unless the geometry 
and strength characteristics of the surface of sliding and the fluid pressures at the time of failure 
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can be cstahlished, very little quantitative information may be gained from studies of old 
slides. However. even in cases where such information is lacking, valuable qualitative infor
mation can often be gathered from a study of the geologic environment of !he slide. 

PRESENTATJON OF GEOtOGICAL DATA 

The responsibility of the engíneering geologist does not end with the gatheríng and 
compilation of data but must also include the presentation of the significant geologic factors 
in a form that is convenient, representative, and readily understandable to the slope stability 
analyst and to the mine management. Basically, there are two graphical rnethods of present
ing data: (a) maps and cross sections wherein the actual positions of geological structures are 
shown. and (b) statistical data plots grving frequencies of orientation, spacing, continuity, etc. 

l. Maps and <ross sections. These should show the positions of all !he through-going 
structures and major lithologic units as well as the lines of intersectJon of the major structures. 
The final versions of these plots will also show the position of the proposed engineering struc
tures (buildings, conveyors, roads and pit slopes). The maps also include maJar subdivisJons 
of the overburden materials; groundwater conditions, such as springs; and small summary 
statistical plots of oriental ion data for each structurally homogeneous region. 

The preparation of maps and cross sections usually requires extrapolation or interpola
tion of factual geologic data. In areas where alternate interpretations are possible all possibili
ties should be noted. The dífferencc between factual data and interpretations should be clearly 
indicated. Often, missing aspects of the fíeld geoÍogy will no! be apparent until a cross section 
is made. and it is not unusual for additional field inspections to be required at this time. Cross 
sections for stability analys1s must be prepared at true scale or at least be accompanied by an 
adjacent sketch at true scale. The cross-sections should also include subdivisions of the over
burden and any structures within it, the weathering profile, the groundwater table, piezo
metric levels and significant groundwater leve! nuctuations. 

The mam structural elements should be clearly emphasized - perhaps on separate 
drawings where they can be accompanied by detailed descnptions. Finally, key maps and 
cross sections should be included. They should show the position of the proposed mine with. 
respect to the regional geologic and topograph1c features. 

2. Statistical data plots. Field informat10n on the orientation of planar features is 
commonly summanzed on stereographic project10ns or on other graphical displays used to 
dlustrate three-<hmensional data. These dasplays are useful to gain sorne insight into the 
structural framework, the extent 'of structurally homogeneous areas, and the relauve fre
quency of different sets of JOintS. The diSplays are espec1ally useful when the jointing system 
is complex and not apparent to the casual observcr. 

The information may be correctcd to.account for the bias of the observations, par
ticularly if the outcrops or bo.nngs avaalable were hmued m their orientations. Sorne of the 
plotting methods permu other information to be d1splayed, such as the continuity, irregulari
ties, spacing. shear strength parameters .. etc. Preparation of these plots can be very time con
suming although they lend themselves to computenzed methods of compilation and display. 
One problem with these displays i; that a large portian of the data may never be used. Further
more, a joint that 1s missed ora fault which has an onentation with a low frequency or chance 
of occurrence may be the truly Slgnificant feature for the stability of the mine slope. The 
statistical data displays draw attent10n to thc most frequent d1rections of jointing but not 
necessarily to the most significant features. 

Another use of the stereographic projection is to display data on discontinuous joints 
and through-going structures in a form that is readily applicable to graphical analysis. This is a 
useful and popular method· of stabihty analysis but ís beyond the scope of thís paper (see 
John. (31). and Hendron et al. (32). 

, __ . 
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CONCLUSIONS 

Of all lhe geologic faclors influencing lhe slabilily of rack slopes, lhere is little doubt 
lhat the lhrough-going faulls and shear zones and lhe interseclions of such slruclures are the 
most significant. Because of lheir conlinuily lhey can influence large areas of a pit slope and 
oflen affecl more lhan one side of a pit. In addition, geologic displacemenls along fauhs and 
shear zones ha ve led to the crushing or overriding of most irregularities in at least one direc
tíon so thal low residual shear strengths are oflen applicable rather lhan the higher slrengths 
associatcd with more irregular rack surfaces. 

Chemical ·alleration of lhe surrounding rock and the frequent presence of breccia and 
clay gouge are also commonly associa1ed with faults and shear zones. These faclors lead to a 
decrease m the influence of surface irregularities as the intact material is more readily sheared 
off. Finally, the presence of clay gouge adjacent to lhe polished or smooth rock surfaces of faults 
can mean that the unusually low strengths encountered in the laboratory for soil-rock surfaces 
and which are developed at small displacements are applicable to the field problem. In spite 
of their size and contínuity, the majar faults and thetr intersections are not always readily 
seen until after the slope failure develops. 

The groundwater conditíons are also crilical. Slope failures are often associaled with 
high groundwater levels following snowmelts or intense fainfall. Faults are often associated 
wilh anomalous groundwaler condttions which can be importan! in lhe stability of mine slopes. 

In a paper of this length it tS nol possible to describe all !he geologic conditíons that can 
affect slope stability analysis, and we have only attempted to describe sorne of the more 
importan! faclors as they appear to us in !he lighl of our experience. We hope lo ha ve made 
it apparenl thal lo find and accurately document all those geologic factors that are Stgnificant 
requires an ex1remely lhorough geologic invesligalion. In addilion, we beheve we have tndt
cated the overnding control of geology and geologic considerations in the analysis of rack 
slopes. 
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12.9 MODIFICACION DE LA TOPOGRAFIA 

Abatimiento de la pendiente del talud 

Al disminuir la pendiente del talud, el círculo crítico de falla se hace más largo y más 
profundo para el caso de un talud estable. awnentándose en esta forma el factor de 
seguridad El abatimiento se puede lograr por corte o por relleno. 
El abatimiento de la pendiente del talud es económicamente posible en taludes de poca 
altura, pero no ocurre lo mismo en taludes de gran altura, debido al aumento exagerado 
de volwnen de tierra de corte con el aumento de la altura. El abatimiento por relleno en 
ocasiones no es posible por falta de espacio en el pie del talud 

Remoción de materiales de la cabeza 

La remoción de una suficiente cantidad de materiales en la parte superior del talud 
puede resultar en un equilibrio de fuerzas que mejore la estabilidad del talud. En la 
práctica este método es muy útil en fallas activas. La cantidad de material que se 
reqwere depende del tamaño y características del movimiento y de la geotecnia del 
sitio. 

F.S. Tolud follado a 1.0 
F.S. Cof11 A 1,30 
F.S. Cort• B 1.0, 

Figura 12.26 Corte de parte del material deslizado para mejorar el factor de seguridad 

Antes de iniciar el proceso de corte debe calcularse la cantidad de material que se 
requiere remover con base en un análisis de estabilidad para un factor de seguridad 
propuesto. El cálculo se realiza generalmente, por un sistema de ensayo y error. 
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Finalmente la efectividad técnica del sistema y el factor económico van a determinar su 
viabilidad. En ocasiones estos materiales pueden ser utilizados como préstamo para 
terraplenes en el mismo proyecto. 

Perfil 
original 

Canaleta de corona 

Bermos 

Perfil definilivo 

Canaleto de pie 

Figura 12.27 Estabilización por conformación del talud y hermas. 

Terrazas o hermas intermedias 

intermedio 

La construcción de terrazas en la parte alta de un deslizamiento de rotación tiende a 
reducir el momento actuante y controlar el movimiento. Si el proceso se hace en la 
parte inferior se puede lograr el proceso inverso de disminuir el factor de seguridad. En 
deslizamientos de traslación y en ciertos flujos o deslizamientos de residuos 
generalmente no es efectivo emplear métodos de remoción de materiales. 

El efecto es el de disminuir las fuerzas actuantes. en la zona más crítica para la 
generación de momentos desestabilizantes. En esta forma el círculo crítico de falla se 
hace más profundo y más largo aumentándose el factor de seguridad. 
Al construir las terrazas el talud puede quedar dividido en varios taludes de 
comportamiento independiente, los cuales a su vez deben ser estables. El terraceo se le 
puede realizar con el propósito de controlar la erosión y facilitar el establecimiento de 
la vegetación. La altura de las gradas es generalmente, de 5 a 7 metros y cada grada 
debe tener una cuneta revestida para el control del agua superficial. El sistema de 
cunetas a su vez debe conducir a una estructura de recolección y entrega con sus 
respectivos elementos de disipacion de energía. 
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En suelos residuales generalmente, la grada más alta debe tener una pendiente menor, 
teniendo en cuenta que el suelo subsuperficial es usualmente el menos resistente. Las 
terrazas generalmente, son muy útiles para control de aguas de escorrentía. 
En todos los casos debe considerarse el efecto que se puede tener sobre los taludes 
arriba y abajo de la terraza a excavar. 

Diseño de la geometría de las hermas 

Uno de los objetivos principales del área de la estabilidad de taludes, es el diseño de 
taludes topográficamente estables. Este tipo de problema se le presenta al Ingeniero en 
el trazado de vías, explanaciones, exploraciones mineras, urbanizaciones, etc. El diseño 
comprende las decisiones de tipo topográfico y estabilización que se requtere 
presupuestar, previamente a la construcción de la obra civil. 

Bordes ines:ables 

Corte correcto 
-~ 

Corte incorrecto 

Figura. 12.28 Cortes en taludes con juntas semiparalelas a la topografia del terreno. 

El diseño de un talud consiste en definir su altura, pendiente y elementos topográficos 
con base en parámetros geotécnicos. Para el diseño de un talud se pueden emplear 
varios sistemas: 

l. Uso de códigos como los e:~.istentes en Hong Kong y la ciudad de Los Angeles. 
2. Empleo de gráficos de diseño, teniendo en cuenta algunas de las características del 
suelo o macizo roc0so . 
3. Cálculo de factor de seguridad del talud y diseño por el sistema de prueba y error, 
hasta encontrar el diseño que mejor se ajuste a los requisitos de estabilidad establecidos. 
4. Definición de pendientes y alturas de acuerdo al comportamiento de taludes similares 
en la misma formación geológica . 
Se recomienda que los diseños no sean ciegos, sino que obedezcan a un conocimiento 
muy claro de los factores básicos y mecanismos de falla. Un sistema que funcionó 
exitosamente en un sitio. no necesariamente es aplicable en otro. 

Diseños semiempíricos 

Debido a las dificultades que existen para la utilización de diseños empleando el sistema 
tradicional clásico en taludes de zonas tropicales. se ha intentado formular reglas de 
diseño con base en la experiencia conocida. El uso de este sistema semi-empírico 
requiere de mucho cuidado. si la experiencia no proviene de la misma formación 
geológica en las mismas condiciones topográficas, climáticas y geotécnicas. 
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NIVEL ORIGINAL ....:D:..:E:..:L_:T_:E::_:_R....:R-=-E'---NO::__ __________ ~..---

LIMITE DE METE:..:O--R...:IZ_:A_:_C:..:IO--N ________ --r----"=---

5.5m 

1 : 1 

o 4 
LLJ 

metros 

1 : 1 

9m 

Lulito meteorizado 
clase 1 

Figura. 12.29 Configuración típica de taludes en lutitas meteorizadas con mantos de 
carbón (Kentucky department of Highways 1993). 

NIVEL ORIGINAL DEL TERRENO 
------------------------------~~-

LIMITE DE METEORIZACION 

3/4:1 

3/4:1 

1/2:1 

9m 

o 4 
1 1 

metros 

Lutilo meteorizado 
clase 11 

Figura. 12.30 Configuración t1p1ca de taludes en lutitas ligeramente meteorizadas 
(Kentucky department of Highways 1993). 
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VIA 

NIVEL ORIGINAL DEL TERRENO 

LI~ITE DE ~ETEORIZACION 

CAPA DE 
CARBON 

9m 

9m 

LUTITAS SANAS 

12m 

Figura 12.31 Configuración típica de taludes en lutitas sanas (Kentucky department of 
Highways 1993). 

NIVEL ORIGINAL DEL TERRAPLEN 

LI~ITE DE METEORIZACION 4m 

1/8:1 

VIA 

CAPA DE 

CAREO N 

1/8:1 

CAPA DE 

LUTITA 

9m 

o o • • o 

o o o • 

o o • o o . . . . 
' 

o • • • o .... 
6m 

CALIZA SANA 16m 

CALIZA 

32m 

Figura. 12.32 Configuración típica de taludes en calizas y aremscas 
department of Highways 1993 ). 

(Kentucky 



422 Deslizamientos y estabilidad de taludes en zonas tropicales 

Sin embargo, la experiencia en formaciones similares representa una buena guía, 
cuando no se cuenta con información suficiente para realizar un diseño detallado. 
El estudio patológico de las fallas, cuando los factores que contribuyen a una falla 
pue9en ser evaluados, sirve también como bases para objeto del diseño en taludes. 
dentro de una misma formación geológica. En todos los casos es necesario que el 
Ingeniero logre entender los fenómenos que pueden ocurrir dentro de los taludes objeto 
del diseño. De esta experiencia se pueden obtener gráficas de diseño que se muestran 
en el presente capítulo. 
En el diseño de cortes se debe tener en cuenta la geología del talud y en especial las 
estructuras o discontinuidades y el perfil de meteorización. En las figuras 12.30 a 12.33 
se muestran algunos taludes típicos recomendados por departamentos de transporte en 
los Estados Unidos. 

Criterios generales para el diseño de hermas y pendientes 

Para el diseño de bermas y pendientes se deben tener en cuenta los siguientes criterios: 

l. Formación Geológica 
A mayor competencia de la roca se permiten mayores pendientes y mayores alturas. 
Las areniscas. calizas y rocas ígneas duras y sanas permiten taludes casi verticales y 
grandes alturas. Los esquistos y lutitas no permiten taludes verticales. 
2. Meteorización 
Al aumentar la meteorización se requieren taludes más tendidos, menores alturas entre 
bermas y mayor ancho de las gradas. Los materiales muy meteorizados requieren de 
taludes inferiores a 1 H: 1 V, en la mayoría de las formaciones geológicas no permiten. 
alturas entre bermas superiores a 7 metros y requieren anchos de berma de mínimo 4 
metros. 
Para cortes en materiales meteorizados la pendiente en la parte más profunda del corte 
permite ángulos superiores a la cabeza del talud. Se recomienda para cortes de gran 
altura establecer ángulos diferentes de pendiente para el pie y la cabeza del corte 
adaptándolos a la intensidad del proceso de meteorización. 
3. Microestructura y estructura geológica 
A menos que las discontinuidades se encuentren bien cementadas las pendientes de los 
taludes no deben tener angulas superiores al buzamiento de las diaclasas o planos de 
estratificación. Entre menos espaciadas sean las discontinuidades se requieren 
pendientes menores de talud. Para materiales muy fracturados se requieren taludes. 
alturas y bermas similares a los que se recomiendan para materiales meteorizados. 
4. Minerales de arcilla 
Los suelos que contengan cantidades importantes de arcillas activas. típ<' 
Montmorillonita. requieren de pendientes de talud inferiores a 2H: 1 V. Los suelos con 
Kaolinita permiten generalmente. taludes hasta 1 H: 1 V. Las alturas entre bermas en 
suelos arcillosos no deben ser superiores a 5 metros y las gradas deben tener un ancho 
mínimo de 4 metros. 
5. Niveles freáticos y comportamiento hidrológico 
Los suelos saturados no permiten taludes superiores a 2H: 1 V a menos que tengan una 
cohesión alta. 
6. Sismicidad 
En zonas de amenaza sísmica alta no se deben construir taludes semiverticales o de 
pendientes superiores a l/2H: 1 V. a menos que se trate de rocas muy sanas. 

.;1 
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7. Factores antrópicos 
En zonas urbanas no se recomienda construir taludes con pendientes superiores a 1 H: 1 V 
y las alturas enttre hermas no deben ser superiores a 5 metros. 
8. Elementos en riesgo 
Los taludes con riesgo de vidas humanas deben tener factores de seguridad muy altos. 

'f: ------..., ~ 
Hsj ' 1 

--------- ' 1 ----

1· 

HB 

rw:l 
Figura 12.33 Criterios para el diseño de taludes en roca (West Virginia U .S.A.) 

Tabla1210 Cnterios ~ara el d1seño de taludes en roca (West VirQinia U S A.) 

Altura' Ancho> Taludes 
Tipo de roca !la llh - Ha Wa Wa- Wh S a Sb- Se 
Cortes en lutita.:; 2a6 6 a 10 O a 10 6 a 12 y, : 1 •;,: 1 a: 1 
intercalada' con 
are m seas 
Areniscas 3 a 1(1 10 a 14 O ah 6 a 10 '!. : 1 '!. : 1 
Arenisca..;; sohrc 3 a 1 O 1 O a 14 OaX (,a 12 V. : 1 '!. : 1 a: 1 
lutitas (eones altos! 
Areniscas : l.utita 13 a 14 6 a 14 Oa6 6 a 10 1 : 1 V. : 1 
cortes modemdos 
Concs en l.utita JaX 6 a 10 O a 10 6 a 10 y,: 1 a 2: 1 

Contrapesos en el pie del deslizamiento 

Al colocarle carga adicional a la base de un deslizamiento de rotación se genera un 
momento en dirección contraria al movimiento, el cual produce un aumento en el factor 
de seguridad. 
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Se debe hacer un análisis del peso requerido para lograr un factor de seguridad 
determinado. La adecuada cimentación de estos contrapesos debe ser requisito para que 
el sistema sea exitoso. 
El efecto del sistema de contrapeso es el de hacer que el círculo critico en la pane 
inferior del talud se haga más largo. 

Contrapeso de enrocamlento 

Agua en el pie 

. '... ¡ i~t·· 
o·.·.:~-- ...... -.·-.::.::·-.-~ 1 y:·~-~ -' .. 

. . . 
·· ···· ·. uo2 ·. •.·: - .. --.~~ '• -.·- - .. · . 

. · .. ·' .·. 

Al colocar un contre~peso se produce un momento resistente en direccion 
contraria a lo del movlmlll!lnto 

Figura 12.34 Contrapeso para estabilización de un deslizamiento activo 

Los contrapesos pueden ser estructuras con un muro de contención o rellenos de tierra 
armada, llantas de caucho (Tiresoil). etc. 

Bermas bajas en el pie de terraplenes sobre suelos blandos 

El sistema de contrapesos es muy útil para la estabilización de taludes de terraplenes 
sobre zonas de suelos blandos, en los cuales las fallas ocurren generalmente, por falta de 
resistencia en el manto de cimentación del terraplén. En este caso se construye una 
berma que es un terraplén de menor altura junto al terraplén principal. el cual sirve de 
contrapeso aumentando la longitud de la superficie de falla. 
Las bermas o contrabermas son usadas para colocar una carga al pie de un terraplén 
sobre suelo blando y en esta forma aumentar la resistencia abajo del pie. La berrna st" 
coloca en el área que de acuerdo al análisis de estabilidad se puede levantar. 
La contraberma debe diseñarse en tal forma que sea efectiva para garantizar la 
estabilidad del terraplén principal y al mismo tiempo sea estable por sí misma. El efecto 
de la contraberrna es crear un contrapeso que aumente la longitud y profundidad del 
circulo critico de falla. 
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Suelo blondo y 
poco res1slenle 

8 

8/2 

~ // 
Posible '- ..-"' 
Superficie de fallo ---

Figura 12.35 Detalle de Bermas bajas en el pié de deslizamientos 

Perfil original 

Relleno compacfado 

Canaleto 

Perfil original 

Relleno compactado 

Muro de confencion 

Subdren 

Figura 12.36 Alternativa de relleno y muro de contención. 

12.10 DISEÑO DE TERRAPLENES 

Bermo de 
Proteccion 

Los terraplenes son estructuras muy susceptibles a problemas de deslizamientos y 
erosión debido a su bajo grado de cementación y a que generalmente su colocación 
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genera una disminución del factor de seguridad del talud pre-existente, por aumento de 
los esfuerzos actuantes. Adicionalmente. se modifican las condiciones de humedad. la 
posición del nivel rreático y se induce una superficie de debilidad en el contacto entre el 
terraplén y el suelo natural subyacente. 

Para el diseño de terraplenes se deben tener en cuenta varios criterios: 

J. La pendiente y altura deben producir un talud topográficamente estable. Si esto no es 
posible se deben construir estructuras de contención para el terraplén (Figura 12.33) 
2. La compactación debe garantizar una resistencia interna suficiente 
3. No deben bloquearse nacimientos de agua o zonas de humedad sin construir 
previamente un sistema de subdrenaje eficiente. 
4. El contacto entre el suelo subyacente y el terraplén debe ser discontinuo para impedir 
la formación de una superficie de debilidad (Figura 12.34). Si persiste la posibilidad de 
movimiento se deben diseñar y construir llaves de cortante debajo del terraplén.(Figura 
12.35). 
5. El peso del terraplén no debe superar la capacidad de soporte del suelo sobre el cual 
se coloca, ni producir deslizamiento del suelo subyacente. Para disminuir el peso del 
terraplén se puede requerir la utilización de materiales livianos para el relleno. 

Remover todo el 
suelo {Descapote) 

Relleno 

3m 

Figura 12.37 
terraplenes. 

Preparación del terreno del talud previamente a la colocación de 

Llaves de cortante en terraplenes 

Las llaves de cortante son utilizadas para proveer una resistencia adicional al 
deslizamiento horizontal de la base de terraplenes o bermas. El principal propósito de la 
llave de cortante es forzar al círculo crítico a profundizarse a una formación profunda 
más resistente. Este método es muy efectivo cuando a poca profundidad debajo del 
terraplén aparecen mantos de suelos duros. 
Para la construcción de la llave se realiza una excavación en zanja por debajo del nivel 
del terraplén y esta se rellena con roca o materiales muy competentes compactados . En 
su construcción debe tenerse cuidado de no producir un deslizamiento con la 
excavación. 
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Terraplen 

Suelo muy duro 

Figura 12.38 Llaves de cortante para terraplenes. 

Reducción de peso de terraplenes 

Ladero Original 

El uso de materiales livianos en terraplenes es una medida que puede ser muy efectiva 
para reducir las fuerzas gravitacionales que causan la inestabilidad. El tipo de material 
liviano a utilizar depende de su disponibilidad y costo 
La lista de materiales livianos es muy larga e incluye: 

Arcillas o lutitas expandidas 
- Aserrin de madera 

Tamo de arroz 
Residuos de extracción de aceite de palma 
Carbón 

- Cenizas de residuos de Carbón 
Concreto Celular 

- Poliestireno expandido 
Llantas usadas (Enteras o picadas) 
Conchas de ostras y almejas 
Turba seca 
Ladrillo partido 
Escoria 
Piedra pómez 
Materiales geológicos livianos. 

Las ventajas o desventajas de algunos de estos materiales es descrita por Holtz( 1989). 



EXCAVACIONES 

• Reducción de la altura del talud 

• Reducción del volumen del bloque 

• Reducción de la inclinación del talud 

• Bermas 
' 
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2.11 INSTRUMENTACION 
SUtÚ'I't- Z,,(Jz,.Joi>HI'¡ E,/ . .Et/f.J, l'ffi' 

La utilidad de la instrumentación de campo radica en la posibilidad de poder obtener 
información del comportamiento del talud a lo largo de periodos de tiempo y el poder 
medir ciertos parámetros geotécnicos. 

El primer paso en la planeación de un programa de instrumentación es el determinar: 
a. Qué tipos de medición se requieren. 
b. Seleccionar el tipo específico de instrumento que mejor se adapta a las necesidades 
del talud estudiado. 
c. Planear la localización. número y profundidad de la instrumentación. 
d. Escoger la metodología de lectura de las mediciones. 
e. Decisiones sobre el manejo y presentación de los datos obtenidos. 

Inicialmente se requiere haber estudiado las causas del deslizamiento y los limites 
probables del movimiento en cuanto a profundidad y extensión en planta. 
Adicionalmente, se requiere conocer la geología, sistema de lluvias, etc. Esto equivale 
a tener avanzado el estudio del deslizamiento en un 70% como mínimo. Previamente a 
la instalación de instrumentos, se deben haber planteado los probables mecanismos de 
falla y lo que se pretende es corroborar la vaiidez o no de las teorías propuestas y la 
cuantificación de ciertos parámetros y procesos. 
Las situaciones típicas en las cuales se requiere instrumentación son las siguientes: 
a. Determinación de la profundidad y forma de la superficie de falla en un 
deslizamiento activo. 
b. Determinación de los movimientos laterales y verticales dentro de la masa deslizada. 
c. Determinación de la rata o velocidad de deslizamiento y el establecimiento de 
mecanismos de alarma. 
d. Monitoreo de la actividad de cortes naturales e identificación de los efectos de una 
determinada construcción. 
e. Monitoreo de los niveles de agua subterránea o presiones de poro y su correlación 
con la actividad del deslizamiento. 
f. Colocación de medidores y comunicación a un sistema de alarma. 
g. Monitoreo y evaluación de la efectividad de diferentes sistemas de estabilización o 
control. 

Los instrumentos más empleados son los siguientes: 

1. Equipos convencionales de topografía 

Se pueden utilizar equipos ópticos o electrónicos para determinar los movimientos 
laterales y verticales de los deslizamientos, para ello se colocan BMs en sitios estables y 
una serie de puntos de medición en la zona deslizada (Figura 2.15 ). Se puede realizar 
mediciones diarias utilizando tubos que se insertan dentro del deslizamiento, en esta 
forma se pueden medir las deformaciones relativas, movimientos de grietas, etc. 
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Figura 2.15 Vigilancia del deslizamiento de Cucaracha en el Canal de Panama 
utilizando mediciones electro-opticas . (Reyes !996 ). 

2. Medidor superficial de inclinación 

Los· medidores superficiales de inclinación se utilizan para determinar la rotación o 
inclinación. de un punto en la superficie del terreno. Su uso mas común es para 
monitorear movimientos de taludes en minas en cielo abierto. carreteras y ferrocarriles 
(Mikkelsen 1996). Los medidores de inclinación utilizan sensores electrolíticos o 
servoacelerómetros. Los sensores electrolíticos tienen una mayor sensitividad pero los 
servoacelerómetros tienen un mayor rango. 

3. G PS diferencial 

El DGPS se está utilizando últimamente con frecuencia para monitorear los 
movimientos superficiales de deslizamientos. Una estación base en un sitio conocido se 
utiliza para hacer las correcciones y refinamientos de una o varias estaciones móviles. 
Todas las estaciones utilizan el mismo sistema satelital. El DGPS relaciona 
observaciones a estaciones móviles desconocidas con observaciones simultaneas en la 
estación base conocida. A medida que las señales son monitoreadas. los errores pueden 
sugerir que la estación base se esta moviendo. pero lo que realmente esta ocurriendo son 
movimientos en las estaciones móviles. Todas las mediciones se relacionan a la 
estación base. Mientras la posición sea definida en forma relativamente precisa, los 
otros movimientos internos serán consistentes. Un valor asumido de latitud y longitud 
puede ser utilizado sin afect3r la calidad de las mediciones internas. En condicione' 
favorables se consigue una precisión mejor que un centímetro. Sin embargo, la 
precisión de DGPS puede deteriorarse considerablemente donde la superficie del terreno 
está cubierta de árboles o en epocas de malas condiciones de clima . 

.t. ExtensÍlmetros horirontales 

El e~tensómetro es utilizado para medir el movimiento relativo comparando la distancia 
entre dos puntos de una forma automatica (Figura 2.16). Los extensómetros 
generalmente. se instalan a traves del escarpe principal o a través de las grietas para 
determinar su movimiento. 
Colocando una serie de extensómetros interconectados desde el escarpe principal hasta 
la punta del deslizamiento. se puede determinar en forma clara el movimiento de 

. ,. 
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bloques individuales dentro del movimiento general. Las mediciones deben tener Wla 
precisión de al menos 0.2 mm y deben relacionarse con los datos de lluvia diaria. 

5. Extensómetros verticales 

Los extensómetros verticales o medidores de deformación vertical m id en el aumento o 
disminución de la longitud del cable o tubo, que conecta dos pWltos que están anclados 
dentro de una perforación y cuya distancia de separación es aproximadamente conocida. 
Generalmente, se colocan unos pesos para mantener una tensión en los cables. 
Los extensómetros verticales son muy útiles para determinar movimientos de superficie 
de falla cuando las deformaciones son mayores de cinco centímetros, caso en el cual los 
inclinómetros no se pueden utilizar por la imposibilidad de entrada del equipo medidor. 

LX 1 UlSOMll fW 

CAE:LE 

ESTAC-'-

Figura 2. 1 6 Diagrama de instalación de un extensómetro horizontal. 

6. Medidor de agrietamientos 

Sirven para medir la ampliación de grietas con el transcurso del tiempo. En rocas el 
cambio de espaciamiento de las juntas se puede medir con este sistema. Generalmente, 
se colocan dos guias mayores o marcas a lado y lado de la grieta y se toman medidas 
periódicas de su separación. Un sistema común es la colocación de unos elementos en 
madera a lado y lado del movimiento, unidos por un elemento que permita la medición 
de las deformaciones (Figura 2.1 7). 
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f•r '-':J~ ~lf'JTG 

i'--._ 
1 ·, 

1 ' 

¡ 
Figura 2.17 Equipo sencillo en madera para medir desplazamientos. Japan Landslide 
Society ( 1 996). 
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Se pueden utilizar láminas plásticas transparentes montadas a lado y lado de la grieta o 
elementos metálicos. 
En ocasiones se utiliza placa de vidrio, las cuales se rompen si ocurre un movimiento 
pero es común utilizar placas de metal que permiten deformación. la cual puede ser 
medida. o la utilización de deformimetros electrónicos que permiten mediciones muy 
precisas. Existen diferentes sistemas de medición eléctrica de deformaciones. los cuales 
generalmente, utilizan transtructores con precisión entre 0.0001 y 0.005 pulgadas. 

7. Medidor de verticalidad 

La medición de la verticalidad es útil para determinar la deformación de la cabeza y en 
ocasiones del pie . del movimiento y en esta forma evaluar la posibilidad de 
deformaciones futuras. Este equipo consiste generalmente, en un nivel de agua capaz 
de medir las componentes N-S y E-W (Figura 2.18). 

Figura 2.18 Medidor de verticalidad. 

8. Detector de movimientos 
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El detector de movimientos es un sistema muy sencillo. conocido como la herramienta 
del ingeniero pobre y consiste en un~. varilla de aproximadamente 25 mm de diámetro, 
la cual se inserta en un hueco de perforación. Tubos metálicos de longitudes cada vez 
mayores se hacen bajar por la perforación hasta que la curvatura del sondeo no permita 
el paso del tubo. En esta forma se pueden detectar la superficie de falla en un talud 
inestable. 

9. lnclinómetros 

El inclinómetro mide el cambio de inclinación de un tubo que se coloca en una 
perforación dentro del talud y de esta manera se calcula la distribución de los 
movimientos laterales. En esta forma se puede determinar la profundidad de la 
superficie de falla y la dirección y magnitud de los desplazamientos. 
Un sistema de inclinómetro está compuesto por cuatro componentes principales (Figura 
2.19). 
a. Un tubo guía de plástico. acero o aluminio instalado dentro de una perforación. Este 
tubo. tiene unas guias longitudmales para orientar la unidad sensora. Generalmente, se 
utilizan diámetros de tubo entre 1.5 y 3.5 pulgadas. 
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b. Un sensor portátiL el cual está montado sobre un sistema de ruedas que se mueven 
sobre la guia del tubo. 
c. Un cable de control que baja y sube el sensor y transmite señales eléctricas a la 
superficie, generalmente el cable está graduado para control superficial. 
d. Un equipo de lectura en la superficie que sirve de proveedor de energía. recibe las 
señales eléctricas, presenta las lecturas y en ocasiones puede guardar y procesar los 
datos. 

iJiJ Dt.D DE LEC- JFA 

CABLE D::SPLAZAMIE'..:TC TOTAL ... ... 

SON[ . .:. 

Aco::. .r :->[PfQRt..CI::}N 

REYESTIMI::NTO 

RELLUJO 

Figura 2.19 Esquema de un inclinómetro 
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Los instrumentos difieren de acuerdo al tipo de sensor utilizado, el cual da un nivel de 
precisión. Generalmente. los inclinómetros pueden medir deformaciones de 1.3 a 2.5 
mm. en una longitud de 33 metros, equivalente a una precisión 1:10.000. 
Existe un tipo de inclinómetro conocido como lnclinómetro in situ, el cual emplea una 
serie de servoacelerómetros o sensores electrolíticos. Estos sensores tienen la ventaja 
de tener una mayor precisión y que suministran información continua, con una precisión 
aproximada de 1:25.000. 
El fondo del inclinómetro se supone fijo y es la base para la medición de la 
deformación. por esta razón es necesario que la base del tubo esté perfectamente 
anclada. 'La porción baja del dueto, debe instalarse mínimo tres metros por debajo de 
los sitios en los cuales se espera que el suelo sufra el desplazamiento lateral. Se 
recomienda el anclaje en roca si las condiciones geológicas lo permite. 
Los inclinómetros se instalan en longitudes de 3 a 6 metros unidos por juntas; estas 
juntas generalmente, son cementadas para asegurar una conexión firme, sin embargo, 
cada unión representa una posible fuente de error. 
El espacio anular entre el tubo y la perforación, debe ser perfectamente lleno con un 
sistema de inyección para asegurar que los movimientos del dueto reflejen realmente los 
desplazamientos del suelo. 
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1 O. Piezómetros 

La presión de poros se puede monitorear utilizando excavaciones de observación o 
piezómetros. Existen piezómetros de tubo abierto. neumáticos o de cable vibratorio. El 
tipo de piezómetro a seleccionar para cada estudio específico depende de las 
características de funcionamiento del piezómetro y su precisión. 
a. Observaciones en apiques o excavaciones 
Este es el método más simple pero requiere de un tiempo importante después de 
realizada la excavación antes de tomar la medida para permitir al nivel de agua el lograr 
un equilibrio. 
h. Sondeo abierto 
Consisten en perforaciones abiertas en las cuales se coloca un tubo perforado en su base 
(figura 2.20) o tubos que se hincan a presión y luego se extraen ligeramente. La 
profundidad del nivel de agua se puede medir por medio de un cable y un elemento 
detector (que bien puede ser un medidor eléctrico o un simple objeto metálico). Una 
cubierta de protección impide la entrada del agua lluvia. 
Su precisión es buena pero por tener la perforación. comunicación con todos los 
estratos. no se puede especificar la presión de agua en un sitio específico. 
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a) KEATON Y DEGRAFF' (1996) 

Figura 2.20 Piezómetros sencillos de cabeza abierta. 
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c. Piezómetro de cabeza abierta 
Uno de estos piezómetros es el tipo Casagrande (figura 2.21), el cual es muy similar al 
tubo abierto y la colocación de sellos de Bentonita permite especificar el sitio de lectura, 
eliminándose el factor de error mdicado. Generalmente, se coloca un filtro o elemento 
poroso para determinar el sitio específico de medición. 
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b) PIEZOM[!RC N[UMATICO 

Figura 2.21 Esquema general del piezómetro de Casagrande y piezómetro neumático. 

d. Piezómetros neumáticos 
Este piezómetro consiste en una punta porosa unida a una válvula o diafragma muy 
sensitiva que es accionada por gases o fluidos y se requiere una unidad de lectura 
exterior, la cual produce una presión dentro del sistema interno del piezómetro hasta 
igualar la presión en la cavidad del piezómetro. La precisión depende del equipo de 
medición. 
En la experiencia del Autor con este tipo de piezómetros, se ha encontrado la poca 
exactitud cuando las presiones son bajas y el nivel de precisión de las unidades de 
lectura no es muy exacto. 
e. Piezómetros de cable vibratorio 
Consisten en un diafragma metálico separando la presión de agua del sistema de medida 
(Figura 2.22). Un cable tensionado está unido al punto central de un diafragma 
metálico. Las deflecciones del diafragma ocasionan cambios en la tensión del cable, la 
cual es medida y convertida en presión. 
f. Tensiómetros 
Los tensiómetros miden la presión de poros negativa en materiales no saturados y 
generalmente, son capaces de medir presiones desde cero hasta menos una atmósfera. 
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(Abramson- 1996). El instrumento tiene una piedra de entrada de aire en un extremo de 
un tubo metálico lleno con agua. Una válvula de vacíos se coloca al otro extremo del 
tubo. Cuando la punta porosa está en contacto con el suelo existe una tendencia del 
agua a salir de( tubo y entrar al suelo. El potencial de salida de agua del tubo es una 
medida de la succión o presión negativa (figura 2.23 ). 
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Figura 2.22 Detalles internos de los piezómetros. 
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Típicamente un tensiómetro es instalado con la punta porosa a la profundidad de medida 
y el resto del tensiómetro sobre la superficie del terreno, pero en ocasiones los 
tensiómetros son enterrados dentro del suelo. Se requiere un mantenimiento 
permanente de los tensiómetros especialmente, durante los periodos secos, en los cuales 
la entrada de aire· produce difusión a través del agua. Este aire debe ser removido para 
asegurarse que la presión medida por el transductor representa la presión real de poros 
en el suelo y no la presión del aire dentro del tubo (Gasmo, J.M., 1997). 
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Figura 2.23 Esquema de un tensiómetro (Bresani. 1997). 

¡ 
! 
1 
¡ 



.. 

' 

Des fr"pm1 enlo.r ¡ .e,rlat;/,·¡t~d th -!si,; dJ.f 
ScJtiY!? 'Píaz, Je,._~, Ecf. Euu, l'f'!F 

14 Estructuras de Contención 
o anclaje 

14.1 INTRODUCCION 

El propósito de una estructura de contención es el resistir las fuerzas ejercidas por la 
tierra contenida. y transmitir esas fuerzas en forrna segura a la fundación o a un sitio por 
fuera de la masa analizada de movimiento. En el caso de un deslizamiento de tierra el 
muro ejerce una fuerza para contener la masa inestable y transmite esa fuerza hacia una 
cimentación o zona de anclaje por fuera de la masa susceptible de moverse. Las 
deformaciones excesivas o movimientos de la estructura de contención o del suelo a su 
alrededor deben evitarse para garantizar su estabilidad. 
Deben diferenciarse dos condiciones de diseño de una estructura de contención 
totalmente diferentes así: 

l. Condición de talud estable 

Este es el caso típico de muro de contención analizado en los textos de mecánica de 
suelos y fundaciones. Se supone que el suelo es homogéneo y se genera una presión de 
tierras de acuerdo a las teorías de Rankine o Coulomb y la fuerza activa tiene una 
distribución de presiones en forrna triangular. 

2. Condición de deslizamiento 

En el caso de que exista la posibilidad de ocurrencia de un deslizamiento o se trate de la 
estabilización de un movimiento activo, la teoría de presión de tierras de Rankine o de 
Coulomb no representa la realidad de las fuerzas que actúan sobre el muro y 
generalmente el valor de las fuerzas actuantes es muy superior a las fuerzas activas 
calculadas por teorías tradicionales (Figura 14.1). El hecho de que exista un 
deslizamiento o un factor de seguridad bajo. equivale a que se han generado en el talud 
deformaciones que producen un aumento muy grande de fuerzas sobre la estructura a 
diseñar. 
Es común que los muros o estructuras de contención fallen en el caso de deslizamientos 
a pesar de que fueron diseñados de acuerdo a un procedimiento universalmente 
aceptado. 
El costo de construir una estructura de contención es generalmente, mayor que el de 
conformar un talud. por lo tanto debe estudiarse con· mucho cuidado su efectividad 
como método de estabi 1 ización y durante el diseño debe hacerse todo el esfuerzo por 
mantener su altura lo más baja posible. 

473 



47 4 Deslizamientos y estabilidad de taludes en zonas tropicales 

Superficie de Fallo o ./ 
Superficie do debilidad 
obtenida del Analisis 
Geotacnico del Talud 

o) Condiciones de talud Inestable 

~ l.tovimlento 
Actual o 
Posible 

b) Condiciones de talud Estable 

Superlicie de Follo 

asumido por lo!l modelos 
de Ronldne o Coulomb 
de acuerdo al tipo ce material 

Figura 14.1 Condiciones de diseño para muros de contención 

Tipos de Estructura 

Existen varios tipos generales de estructura, y cada una de ellas tiene un sistema 
diferente de transmitir las cargas. 

J. Muros nwsivos rígidos 
Son estructuras rígidas, generalmente de concreto. las cuales no permiten deformaciones 
importantes sin romperse. Se apoyan sobre suelos competentes para transmitir fuerzas 
de su cimentación al cuerpo del muro y de esta forma generar fuerzas de contención. 
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Coner.to Armado Concr.to Slmp'- Concí-.to Clclopeo 

F1gura 1-1.2 Esquema de muros rígidos 

Tabla 14.1 Ventajas Y desventajas de los diversos !loes de muro riqido 
Muro Ventajas Desventajas 

Reforzado Los muros de concreto armado pueden Requieren de buen piSO de 
emplearse en alturas grandes cimentación. Son antieconómicos en 
( supenores a diez metros), previO su alturas muy grandes y reqweren de 
diseño estructural y estabilidad. Se formaletas especmles. Su poco peso 
utilizan métodos convencionales de los hace inefectivos en muchos casos 
construcción, en los cuales la mayoría de estabilización de deslizamientos de 
de los maestros de construcción tienen masas grandes de suelo. 
experiencia 

Concreto Relativamente simples de construir y Se requiere una muy buena fundación 
sunple mantener. pueden construirse en curvas V no permite deformaciOnes 

y en diferentes formas para propósitos importantes, se necesitan cantidades 
arquitectónicos y pueden colocarse grandes de concreto y un tiempo de 
enchapes para su apanenc18 e~1erior. curado, antes de que puedan trabajar 

efectivamente. 
Generalmente son antJCconómícos para 
alturas de más de tres metros 

Concreto S mulares a los de concreto simple El concreto ciclópeo (cantos de roca y 
ciclópeo Utilizan bloques o cantos de roca como concreto) .no puede soportar esfuerzos 

material embebido, d!sminuvendo los de flexión grandes 
volilmenes de concreto 

2. Muros masivos Flexibles 
Son estructuras masivas. flexibles. Se adaptan a los movimientos. Su efecti\'ldad 
depende de su peso y de la capacidad de soportar deformaciones importantes sin que se 
rompa su estructura 
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Figura 14.3 Esquema de muros flexibles 
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3 Tierra Reforzada 

·. ~· 

Uontoa 

d e muro fl bl ex1 e 
Desventaja' 

Las malla' de acero galvani;.adll se 
corroc.:n tlidlmcnk en amhit:nh:s áddos. 
por ejemplo. en sud os rcsiduaks de 
granitos se requiere cantos n hinques t.h .. · 
n1ca. los cuaks no necesariamente est<in 
disponihks en todos los sitios. Al amarn: 
de la malla : las unidades generalmente 
no Se.! k ha<.:c un hucn control de calidad. 
Se TClJUICTC mah.::rial granular. 
auh1Jn.:nante. Puede ser costoso cuando 
se construye un soln muro por la 
nc..:csidad de preli:!hriear los t:km~ntos 
de concreto armadl), (Jcncralmcntc no 
funciona en altura .... supcrilm:s a sil.!tc 
metro:-.. 
No C\.ÍStcn pmcedimientos conliahks de 
diseño,. su vida útil no cs conocida. 
Rcquicn:n de lu utili¡_ación tk hlm.JUI!S o 
cantos 1.k tamaño relativamente grande. 

Las estructuras de tierra reforzada son terraplenes donde el suelo es su principal 
componente: y dentro de este, en el proceso de compactación. se colocan elementos d, 
refuerzo para aumentar su resistencia a la tensión y al cortante. Internamente deben su 
resistencia principalmente, al refuerzo y externamente actuan como estructuras masiva> 
por gravedad. Son fáciles de construir. Utilizan el suelo como su principal 
componente. Puede adaptarse fácilmente a la topografia. Pennite construirse sobre 
fundaciones débiles, tolera asentamientos diferenciales y puede demolerse o repararse 
fácilmente, pero se requiere espacio disponible superior al de cualquier otra estructura 
de contención. 

.., 
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Tira. Wwtollcc1 ....... , Walloa 

Figura 14.4 Esquema de estructuras de tierra reforzada 

Tabla 14.3 Ventajas y desventa1as de los d1versos tipos de tierra reforzada 
Tipo Ventajas .. Desventajas 

Refuerzo Los refuerzos metálicos le dan rigidez Las 7.onas de refuerzo requieren 
con tiras al terraplén y los prefabricados de protección esJXcial contra la corrosión. 
metálicas concreto en su cara de fachada los hace Se requieren caracteristicas especiales en 

Retuerzo 
con 
geotextil 

Refuerzo 
con malla 

presentables v decorativos. Existen el relleno utilizado con los elementos de 
empresas especializadas dedicadas a su refuerzo. Algunos tipos de muro de 
construcción. tierra armada están cubiertos por 

1 patentes. 
Son generalmente muy económicos ~ Son muy flexibles y se deforman 
fáciles de construir. fácilmente. Las capas de geotextil se 

pueden convertir en superficies de 
debilidad para deslizamientos. El 
geotextil se descompone con la luz solar 

La malla le da cierta rigidez al terraplén Dependiendo del material constitutivo la 
v las capas no constituyen superficies malla puede descomponerse o corroerse. 
de debilidad. El efecto de anclaje es 1 

mejor. 

4. Estructuras ancladas 
En las estructuras ancladas se colocan varillas o tendones generalmente, de acero en 
perforaciones realizadas con taladro, posteriormente se inyectan con un cemento. Los 
anclajes pueden ser pretensados para colocar una carga sobre un bulbo cementado o 
pueden ser cementados simplemente sin colocarles carga activa. 

Wuro1 Ar1clados holllng 

Figura 14.5 Esquema de estructuras ancladas 
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Tabla 14 4 Ventajas y desventajas de los diversos tipos de estructura anclada 
Estructura Ventajas Desventajas 

Anclajes y Permiten la estabilización de bloques Pueden sufrir corrosión. 
pernos individuales o puntos específicos 
individuales dentro de un macizo de roca. 
Muros Se pueden construir en forma Los elementos de refuerzo pueden sufrir 
Anclados progresiva de arriba hacia abajo. a corrosión en amhientes ácidos. Se puede 

medida que se avanza con el proceso requerir un mantenimiento permanente 
de excavación. Permiten excavar ( tensionam iento ). Con frecuencia se 
junto a edificios o estructura'i. roban las tuercas y elementos de anclaje. 
Permiten alturas considerables. Para su construcción se puede requerir d 

permiso del vecino. Su construcción es 
m u v costosa. 

Nailing o Muy eficientes como elemento de Generalmente se requicrc una cantidad 
pilotillos tipo rdUerzo en materiales fracturados o grande de pilotillos para estabilizar un 
raíz sueltos. .. talud específico lo cual los hace 
(rootRilcs) costosos. 

5. Estructuras Enterradas 
Son estructuras esbeltas. las cuales generalmente trabajan empotradas en su punta 
inferior. Internamente están sometidas a esfuerzos de flexión y cortante. 

' ' 

TcbJesloccs 

' ' ', 
' 

Figura 14.6 Esquema de estructuras enterradas 

Pilotes 

d Tabla 14.5 Venta¡ as y desventajas de los d1versos tipos de estructura enterra a. 

Tablestaca Su construcción es rápida y no requiere No se pueden construir en sitios con 
cortes preVIOS. Son de facil presencia de roca o cantos. Su 
construcción junto a los cuerpos de construcción es muy costosa. 
agua o ríos. 

Pilotes Se pueden construir rd.pidamcntt:. Se puede requerir un número grande de 
·pilotes para estabili?M un deslizamiento. 

Pila> o No se r~:quiac cort.u- el talud antes de Se requieren prolundizar muy por debajo 
C::lissons construirlo. Se utili;an sistemas del pie de la ~xcavación. Su costo 

convencionales de construcciún. generalmente es elevado. La excavación 
Pueden construirse en sitios de dificil puede requerir control del nivel freático. 
acceso. Varios caissons pueden ser Debe tenerse especial cuidado en las 
construidos simultáneamente. excavaciones para evitar accidentes. 

• 



14.2 MUROS RIGIDOS 

La utilización de muros rígidos es una de las fonnas más simples de manejar cortes y 
terraplenes. Los muros rígidos actúan como una masa relativamente concentrada que 
sirve de elemento contenedor a la masa inestable. 
El empleo de muros de contención rígidos para estabilizar deslizamientos es una 
práctica común en todo el mundo, pero su éxito ha sido limitado por la dificultad que 
existe en el análisis de cada caso en particular y por las diferencias que existen entre las 
fuerzas reales que actúan sobre el muro, en un caso de deslizamiento y los 
procedimientos de análisis basados en criterios de presiones activas, utilizando las 
teorías de presión de tierras de Rankine o Coulomb. 
Ocurre con frecuencia que un deslizamiento de rotación, en donde la fuerza actuante en 
el pie tiene una componente vertical importante hacia arriba, levante el muro y son 
muchos los casos conocidos de fracasos en el empleo de muros para controlar 
deslizamientos rotacionales. 

Concreto Pobre 

Relleno 
Comp'?ctodo 

Tuberio de drenaje 
con su Solido 

Suelo 
Natural 

Figura 14.7 Esquema típico de un muro de concreto annado con su sist¡ de 
subdrenaje 
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En el caso de deslizamientos de traslación, el muro puede representar un buen sistema 
de estabilización siempre que esté cimentado por debajo de posibles o reales superficies 
de falla y se diseñe para que sea capaz de resistir las cargas de desequilibrio debidas al 
deslizamiento, adicionadas por un factor de seguridad que se recomienda no sea inferior 
a 2.0. 

Muros de concreto Reforzado 

Una estructura de concreto reforzado resiste movimientos debidos a la presión de la 
tierra sobre el muro. El muro a su vez se apoya en una cimentación por fuera de la masa 
inestable. 
Existen los siguientes tipos de muro reforzado: 

l. Muros empotrados o en cantiliber, en forma de Lo T invertida, los cuales tienen una 
placa semi vertical o inclinada monolítica con otra placa en la base. 
2. Muros con contrafuertes, en los cuales la placa vertical o inclinada está soportada por 
contrafuertes monolíticos que le dan rigidez y ayudan a transmitir la carga a la placa de 
cimentación. 
3. Muros con estribos, en los cuales adicionalmente a la placa vertical y la placa de 
cimentación y los contrafuertes, se construye una placa superior sub-horizontal que 

-aumentan la rigidez y capacidad para soportar momentos. 

En la mayoría de los casos se colocan llaves o espolones de concreto debajo de la placa 
de cimentación para mejorar la resistencia al deslizamiento. 
Una pared en concreto reforzado es generalmente, económica y viable para alturas hasta 
de 8 metros. Para alturas mayores el espesor de la placa semi-vertical aumenta en forma 
considerable y el muro se vuelve muy costoso. 
Debe tenerse en cuenta que, la utilización de contrafuertes o estribos generalmente 
disminuye el costo comparativamente con un muro empotrado en Lo T invertida. 
La pendiente de la pared de fachada debe dársele una inclinación ligera para evitar la 
sensación visual de que el muro se encuentra inclinado. Generalmente, se recomienda 
una pendiente de 1 en 50. 

El diseño de un muro en concreto armado incluye los siguientes aspectos: 
l. Dise:i\o de la estabilidad intrínseca del muro para evitar volcamiento o deslizamiento 
sobre el suelo de cimentación. 
2. Diseño de la estabilidad general del talud o cálculo del factor de seguridad 
incluyendo la posibilidad de fallas por debajo de la cimentación del muro. 
3. Diseño de las secciones y refuerzos internos para resistir momentos y cortantes. 
4. Cálculo de capacidad de soporte de la cimentación. 

Para el diseño estructural se supone que la placa vertical del muro se encuentra 
totalmente empotrada en la placa de cimentación. La Oficina de Control Geotécnico de 
Hong Kong recomienda que en todos los casos de muro de concreto armado se utilicen 
presiones de reposo para el cálculo de las fuerzas sobre las paredes del muro. 
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' .. 

En L T Invertida 

L Reversa con llave T Invertido con llave 

Con Contra Fuertes Con Estribos 

Figura 14.8 Tipos de muro de contención en concreto armado. 

En todos los casos los muros de concreto armado debe contener un sistema de drenaje 
detrás de su pared vertical y/o un sistema de lloraderas o salidas para el agua represada 
detrás del muro. Debe tenerse en cuenta que. aún en el caso de suelos completamente 
secos. la presencia del muro puede inducir el represamiento de pequeñas cantidades de 
agua de infiltración. 
Es importante la construcción d~ juntas estructurales para evitar fisuras o pr;~tas 
relacionadas con cambios de temperatura. La distancia entre juntas se recomie 10 

debe ser mayor de 20 metros a lo largo del muro. 
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Muros de concreto sin refuerzo 

Los muros de concretos sin refuerzo son masas relativamente grandes de concreto o 
concreto con piedra, las cuales trabajan como estructuras rígidas. 

Los muros de concreto simple o ciclópeo actúan como estructuras de peso o gravedad 
y se recomienda no se empleen en alturas superiores a cuatro metros, debido no sólo al 
aumento de costos, sino a la presencia de esfuerzos de flexión que no pueden ser 
resistidos por el concreto simple y se pueden presentar roturas a flexión en la parte 
inferior del muro o dentro del cimiento. 

El diseño de un muro en concreto debe tener en cuenta la estabilidad intrínseca del 
muro, el factor de seguridad del deslizamiento y la capacidad de soporte en forma 
similar a los muros de concreto·armado. Sin embargo, en el caso de muros masivos de 
gravedad no se realiza un análisis de momentos internos. 

Figura 14.9 Muro en concreto sin refuerzo 

Los muros de concreto en todos los casos, deben tener un sistema de subdrenaje para 
eliminar la posibilidad de presiones de agua. Se deben construir juntas de contracción o 
expansión a distancias en ningún caso superiores a 20 metros. Si los materiales 
utilizados poseen características de dilatación grande por cambio de temperatura, las 
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juntas deben colocarse a 8 metros de distancia entre ellas. La pendiente de la pared del 
muro debe tener una inclinación similar a la recomendada para muro de concreto 
armado. 
Los muros de concreto deben cimentarse por debajo de la superficie de falla con el 
objeto de obtener fuerzas de reacción por fuera del movimiento que aporten estabilidad, 
no solo al muro sino al deslizamiento. 

Muros de Concreto Ciclópeo 

El concreto ciclópeo es una mezcla de concreto con cantos o bloques de roca dura. 
Generalmente, se utilizan mezclas de 60% de concreto y 40% de volumen de piedra. 
Sin embargo, debe tenerse en cuenta que a mayor cantidad de piedra existe mayor 
posibilidad de agrietamiento del muro, por presencia de zonas de debilidad estructural 
interna. En ocasiones se le colocan refuerzos de varilla de acero dentro del concreto 
ciclópeo para mejorar su resistencia interna. El diseño de un muro de concreto ciclópeo 
es muy similar al de los muros de concreto simple rígidos y masivos. 



14.4 MUROS FLEXIBLES 

Los muros flexibles son estructuras que se deforman fácilmente por las presiones de la 
tierra sobre ellas o que se acomodan a los movimientos del suelo. Los muros flexibles 
se diseñan generalmente, para resistir presiones activas en lo que se refiere a su 
estabilidad intrínseca y actúan como masas de gravedad para la estabilización de 
deslizamientos de tierra. 
Existen varios tipos de muros flexibles y entre ellos los más populares son: 

l. Muros en Gaviones 
2. Muros de elementos prefabricados (Muros Criba) 
3. Muros de Llantas Usadas 
4. Muros de Piedra 
5. Muros de Bolsacreto 
Cada uno de estos tipos de muros posee unas características especiales de construcción, 
diseño y comportamiento. 

Muros en Gaviones 

Los gaviones son cajones de malla de alambre galvanizado que se rellenan de cantos de 
roca. 
Algunas de las ventajas de un muro en gaviones son las siguientes: 
Simple de construir y mantener y utiliza los cantos y piedras disponibles en el sitio. Se 
puede construir sobre fundaciones débiles. Su estructura es flexible y puede tolerar 
asentamientos diferenciales mayores que otro tipo de muros y es fácil de demoler o 
reparar. 
Se emplean tres tipos de mallas diferentes, hexagonales o de triple torsión, 
electrosoldada y elaborada simple. El principal problema consiste en que las mallas 
pueden presentar corrosión en suelos ácidos (de PH menor 6). 
Existen una gran cantidad de tamaños de malla disponible para formar las cajas. 
Generalmente, se utilizan cajas de 2m. x 1m. x lm. La forma básica es trapezoidal. 

· .. · 
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Las canastas de gav10n se colocan unas sobre otras tratando de traslapar lo me· 
posible las unidades para darle cierta rigidez que requiere el muro. 

Para muros muy anchos con secciones superiores a cuatro metros se puede realizar 
cierta economía adoptando una forma celular de construcción, lo cual equivale a 
eliminar algunas de las cajas interiores donde los espacios se rellenan con piedra sin la 
colocación de canastas de malla. El tamaño y la forma de estas celdas debe diseñarse en 
tal forma que no se debilite la estabilidad interna general del muro. 
En ocasiones, los muros de gaviones contienen una serie de contrafuertes que los hacen 
trabajar como estructuras ancladas al suelo detrás del muro. 
El peso unitario del gavión depende de la naturaleza y porosidad de la roca de relleno y 
puede calcularse mediante la siguiente expresión: 

Donde: 
n, = Porosidad del enrocado 
G, = Gravedad Específica de la roca 
r~ = Peso unitario del agua 

Para diseños preliminares G, puede asumirse igual a 2.6 en el caso de rocas duras. La 
porosidad del enrocado generalmente varia de 0.3 a 0.4 dependiendo de la angulosidad 
de los bloques de roca. 
El diseño de un muro en gaviones debe consistir de: 

a. Diseño de la masa del muro para estabilidad a volteo y deslizamiento y estabilidad 
del talud. 
En el diseño debe tenerse en cuenta que para evitar deformaciones excesivas relativas, 
el muro debe proporcionarse en tal forma que la fuerza resultante actua en el tercio 
medio de la sección volumétrica del muro. 
El ángulo movilizado de fricción li utilizado en el diseño no debe exceder lj>'/2 donde: 
lj>' es el ángulo de fricción interna del relleno compactado detrás del muro. En el caso 
de que el muro se cimente sobre suelos compresibles li igual a cero. 
No existe un sistema de diseño universalmente aceptado para muros en gaviones y debe 
tenerse en cuenta que la gran deformación del muro puede generar una falla interna 
debida a su propia flexibilidad. Las deformaciones internas pueden ser de tal magnitud 
que el muro no cumpla con el objetivo para el cual fue diseñado. 
b. Diseño Interno de la Estructura del Gavión. 
El gavión debe tener un volumen o sección tal que internamente no se pueda producir su 
falla o rotura a lo largo de cualquier plano. Es importante analizar la estabilidad del 
muro independientemente nivel por nivel, suponiendo en cada uno de los niveles que el 
muro es una estructura de gravedad apoyada direclamente sobre las unidades de gavión 
inmediatamenle debajo de la sección considerada. En resúmen, se deben realizar un 
número de análisis igual al número de niveles. 
c. Especificación del tipo de malla, calibre del alambre lamaño de las unidades, lipa y 
número de uniones y calidad del galvanizado, lamaño y forma de los canlos. 
Se debe diseñar unión por unión la canlidad de alambre de amarre entre unidades. 
debe definir si la malla es de doble torsión eleclrosoldada o eslabonada y el calibre de 
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alambre de la malla. la escuadría del tejido de la malla, el peso de zinc por metro 
cuadrado de superficie de alambre, el tipo de uniones entre unidades. 
Es importante que en el diseño se incluya un dibujo de la forma como se amarran las 
unidades entre .si, para facilitar su construcción en forma adecuada. 
El tamaño máximo de los cantos debe ser superior a dos veces al ancho máximo de la 
escuadría de la malla. Generalmente, se utilizan cantos de diámetro entre 15 y 30 
centímetros. 
d. Despiece de las unidades de gavión nivel por nivel. Se debe diseñar el traslape entre 
unidades para darle rigidez al muro. Es importante dibujar planos de cada uno de los 
niveles del muro en gaviones para facilitar su construcción, de acuerdo al diseño 
e. Sistema de filtro 
En el contacto entre el suelo y el gavión se recomienda colocar un geotextil no tejido 
como elemento de filtro, y en la cimentación del muro se recomienda construir un dren 
colector para recoger el agua recolectada por el muro. Debe tenerse en cuenta que el 
muro en gaviones es una estructura permeable, la cual permite la infiltración de 
prácticamente el 100% de la lluvia y la escorrentia que pase por encima del muro. 

Para el diseño de muros en gaviones se recomienda consultar la publicación "Manual de 
Ingeniería para el Control de Erosión" (Suarez, 1993). 

Relleno 

H Maximo 
8 m 

Coluvion 

Suelo residual 

~~t(~ .... ~~ Geotexfil 

'----Oren 

0.6H 

Vio 

Figura 1-l. 12 Esquema de un muro en Gaviones 

.. 



506 Deslizamientos y estabilidad de taludes en zonas tropicales 
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Figura 14.13 Esquemas generales de los muros criba 

Muro criba 

El muro criba es básicamente una estructura parecida a una caja formada por 
prefabricados de concreto entrelazados. El espacio interior de las cajas se rellena con 
suelo granular permeable o roca para darle resistencia y peso, conformando un muro de 
gravedad. Generalmente existen dos tipos de prefabricados que se colocan en forma 
paralela a la superficie del talud o normal a este. 
Los travesaños son prefabricados normales al eje del muro en forma de 1 horizontal. En 
ocasiones, los travesaños son de una longitud tal que obliga a la construcción de ur. 
elemento intermedio similar a sus puntas. 
Los largueros son prefabricados largos que se apoyan sobre los travesaños y que tienen 
como objeto contener el materiai.colocadó dentro de las cajas o cribas. 
Las fuerzas son transferidas entre los prefabricados en los puntos de unión. 

Adicionalmente. se pueden colocar pequeños bloques que se les llama "Almohadas" en 
localizaciones criticas entre los prefabricados para soportar algunos esfuerzos, tales 
como torsiones y reducir la flexión. 
Algunos diseños de muros criba incluyen uniones metálicas o de madera entre los 
prefabricados para ayudar a transmitir las fuerzas. El muro criba tiene la ventaj~ 

permitir asentamientos diferenciales importantes (Brandl, 1985). 
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inclinados para mejorar su estabilidad. La inclinación del muro depende de 
características de estabilidad y es común encontrar taludes inclinados de 1 a 4 hasta 
1 O. 
En ocasiones se han utilizado muros criba, conformados por travesaños de madera. La 
cara exterior del muro criba generalmente, tiene una pendiente no superior a 0.25H : 1 V 
El diseño del muro criba incluye la estabilidad intrínseca de la masa total y el chequeo 
de la estabilidad interna a diversos niveles de altura del muro. Se sugiere realizar 
análisis de estabilidad a cada metro de altura del muro. 

Brand! encontró que la rricción suelo muro para el caso del muro Criba es muy superior 
a las de los muros de concreto 
Fricción suelo-muro criba = 0.8 a 1.0 q,· 

El valor de o recomendada por la Oficina de Control Geotécnico de Hong Kong es: 
o= q,·12 

El muro Criba teóricamente se comporta como un muro de gravedad, pero presenta el 
problema de que no es masivo y se debe analizar la posibilidad de que ocurran 
superficies de falla por encima del pie del muro. 
Los travesaños y los largueros deben diseñarsen para resistir flexiones debidas a la 
presión horizontal del relleno sobre los prefabricados. Las cabezas de los travesaños 
deben ser diseñadas para resistir el cortante generado y deben ser capaces de transferir 
las fuerzas de tensión inducidas. 

Los muros criba son más sensitivos a los asentamientos diferenciales que otros tipos de 
muros flexibles. La altura máxima a la cual puede construirse una pared criba de celda 
simple es aproximadamente 5 metros y la altura máxima generalmente utilizada es de 7 
metros. utilizando celdas dobles o triples. Los muros criba se construyen generalmente 
en alineamientos rectos. pero con el manejo adecuado de elementos especiales pueden 
construirse en forma curva en radios mínimos hasta de 25 metros. 
Para el diseño del muro se pueden utilizar teorías de presión de tierras desarrolladas 
para silos de granos. Sin embargo. algunos autores recomiendan diseñar las unidades 
para el doble de la presión calculada para este método. 

Muros en Piedra (Pedraplenes) 

Los muros en piedra son estructuras construidas con bloques o cantos grandes de roca 
los cuales se colocan unos sobre otros en forma manual o al volteo. El tamaño de Jo, 
bloques utilizados generalmente supera las 3 pulgadas y pueden utilizarse bloques hast:1 
de 1 metro de diámetro si se tiene equipo adecuado para su colocación. El diseño 
cons.iste en determinar las dimensiones exteriores del terraplén. 

El ancho de la base del pedraplén generalmente, es superior a su altura o por lo menos 
igual. El ángulo de inclinación de la pared exterior depende del tipo de roca. tamaño y 
angulosidad. Para bloques grandes se pueden utilizar pendientes de hasta 1/6 H: 1 B. El 
ancho mínimo de la parte superior del muro es de 1 metro. Se acostumbra colocarle un 
geotextil en la interfase entre el piedraplén y el suelo. y un subdren en forma sim 
los muros en gaviones. 
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Pendiente 0.75H : 1V a 
0.5H 1V 

Bermas de 
cantos 

Figura 14.15 Muro en piedra· 

Muro con llantas usadas 

o rosldual 

Los muros en llantas usadas conocidos como Pneusol o Tiresoil consisten en rellenos 
de suelo con llantas de caucho usadas embebidas. Las llantas son unidas entre sí por 
soga de refuerzo. Generalmen1e, se utilizan sogas de polipropileno y se conoce de la 
utilización de elementos metálicos(Abramson 1996). 

ALTURA 
HASTA 6rn 

DRENAJE 

OREN LONGITUDINAL 

Figura 14.16 Esquemas de un muro en llantas usadas con arreglo total en las llantas 
(Hausmann.i992). 



510 Deslizamientos y estabflidad de táiÚdes en zonas tropicales 

La. resistencia a la.extr~cción (pull out) es relativamente alta paralos·gr~pos de llar' 
el peso unitario del relleno es relativamente bajo. La deformabilidad del terraplén e~ 
pero su resistencia al cortante también aumenta. 

Generalmente, el análisis interno de los muros con llantas es el de un muro armado. 
Tanto los elementos de anclaje como los de retención superficial del súelo son 
construidos con llantas. Varias de las llantas en la superficie del talud son conectadas 
por medio de sogas de acuerdo a una determinada distribución. Como las llantas en la 
superficie están conectadas a las llantas de anclaje, se generan una fuerza de acción en 
la soga que las conecta. Si este refuerzo es lo suficientemente fuerte para no fallar la 
tensión y la resistencia de la extracción" de la llanta es mayor que la fuerza de fricción, 
entonces la estructura permanecerá estable . 

. . 
. .. ' ... . . 

... 

Muro de 
polo 

\ 

. . ' . . . 
:: · ... : .. .;;:~~> .. 

. . 7·:: . ::~ .... > 
Superficie de 
fallo critico 

o) Corte 

b) Perspectivo 

. . 

3m 

Tirante 
de material 
plastico 

Llantos 
de superficie 

Figura 14.17 Muro armado con llantas usadas, utilizando llantas con tirantes :o 
elemento de anclaje.· 
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Los muros de llantas usadas son muy flexibles y se acomodan fácilmente a los 
asentamientos referenciales. Cada llarita se conecta a su vecina con soga de 
polipropileno o nylon. Generalmente, se utilizan tendones de 8 a 10 mm. de diámetro. 
Sumariarathna, ( 1997), reporta mú.ros hasta de 20 metros de altura utilizando llantas 
usadas. 
El muro de llantas puede ser integral en tal 'forma, que todo el volumen de terraplén esté 
entrelazado con llantas, las cuales ocupan buena parte de su volumen total, o puede 
utilizarse el sistema de muro de llantas en el cual se colocan llantas en· la parte posterior 
del terraplén como anclaje de sogas de polipropileno, las cuales amarran las llantas 
internas con las llantas en la pared exterior del muro. 
Los muros de llantas deben contener sistemas de drenaje en forma similar a los muros 
de tierra reforzada. 

PlatinOs de Amorre 

· Conectores entre Placas 

Figura 14.18 Muro de tierra armada con refuerzo de tiras metálicas. 
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MUROS DE CONTENCION 

• Muros de contención (grav~dad y contrafuertes) 

• Muros tipo alcancía (impacto) 

• Muros de concreto anclados 

• Muros tipo puntal 


